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La connaissance des sols commence toujours par des observations et des mesures, 
lors d'essais in situ et d'essais de laboratoire. Les essais in situ, comme le pressiomètre ou 
le pénétromètre, testent le matériau dans son état naturel mais dans des conditions de 
déformation et de drainage complexes qui en rendent l'interprétation difficile. Les essais de 
laboratoire offrent une meilleure maîtrise des conditions de drainage et de chargement et 
permettent d'explorer plus largement les lois de comportement des sols. L'essai de 
laboratoire le plus utilisé est l'essai triaxial. Cet essai a permis d'établir des concepts 
importants pour le comportement des sables comme le concept d'état critique (Roscoe et 
al., 1958 ; Schofield et Wroth, 1968) ou le concept d'état caractéristique (Luong, 1978). Il 
fournit aussi les données expérimentales qui servent de base aux lois de comportement dont 
la formulation mathématique est utilisée pour prédire la réponse du sol à des sollicitations 
plus complexes. La plupart des modèles de comportement sont issus d'essais triaxiaux. Une 
fois généralisés à des sollicitations tridimensionnelles, ils peuvent être introduits dans un 
code de calcul pour servir au calcul d'ouvrages complexes. 
Le développement de moyens informatiques puissants a, depuis vingt ans, favorisé 
l'utilisation de méthodes numériques, en particulier la méthode des éléments finis, pour le 
calcul des contraintes, des déformations et des surpressions interstitielles dans les massifs 
de sol. Les résultats de ces calculs dépendent beaucoup de la relation contrainte-
déformation choisie. Cette relation doit être simple, dépendre de paramètres physiques 
mesurables et intrinsèques au matériau et reproduire les caractères fondamentaux de 
comportement du sol concerné. 
Les travaux de l'école de Cambridge, qui introduisent des modèles élastoplastiques 
(Roscoe et al., 1963 ; Roscoe et Burland, 1968) issus de la théorie de l'état critique (Roscoe 
et ai, 1958 ; Schofield et Wroth, 1968), ont donné un grand essor à la modélisation du 
comportement des sois. Ces modèles à écrouissage isotrope ont été conçus initialement 
pour décrire le comportement des argiles sous chargement monotone (Cam-Clay et Cam-
Clay Modifié). Ce type de modèles, dits modèles d'état critique, a été considérablement 
développé par la suite, notamment pour les sables, et il reste aujourd'hui encore un cadre de 
modélisation fort utilisé pour l'étude du comportement des sols (Lade, 1977 ; Vermeer, 
1978 ; Nova et Wood, 1979 ; Loret, 1981). D'autres théories sont aussi utilisées dans ce 
domaine, comme la théorie endochronique (Valanis, 1971 ; Bazant et al., 1982) qui introduit 
la notion de temps intrinsèque pour l'écriture de la loi de comportement, et la théorie 
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incrémentale de Darve (1974, 1978, 1987) qui propose d'englober les théories décrites ci-
dessus sous un même formalisme en définissant des zones tensorielles dans lesquelles une 
expression particulière de la loi de comportement est spécifiée. 
En général, ¡es formulations précédentes restent simples tant qu'il ne s'agit de décrire 
que le comportement des sols sous chargement monotone. Sous sollicitations cycliques, ces 
formulations ne sont pas suffisantes pour décrire les accumulations de surpressions 
interstitielles ou de déformations volumiques (selon qu'il s'agit de conditions non drainées ou 
drainées), observées expérimentalement au cours des cycles. Pour y remédier, de 
nombreuses solutions ont été proposées. Cambou et Jafari (1988) introduisent, dans un 
modèle à double surface de charge, l'écrouissage combiné non linéaire qui permet de 
translater et d'agrandir la surface de charge déviatorique. Lassoudière (1984) part du 
modèle de Hujeux (1979) et propose un modèle à écrouissage cinématique basé sur la 
notion de variables de mémoire discrètes qui permettent de décrire l'influence de l'histoire du 
matériau sur son comportement. D'autres chercheurs ont orienté leurs travaux vers des 
modèles à multisurfaces imbriquées les unes dans les autres et dont chaque surface 
possède un module plastique (Mroz, 1967 ; Prévost, 1978 ; Chen, 1985). Pour simplifier 
l'écriture des équations de tels modèles, qui deviennent très vite complexes avec des formes 
de surfaces de charge moins ordinaires qu'un cercle ou une ellipse, Dafalias eî Herrmann 
(1982) proposent de ne prendre en compte qu'une surface de charge, dite surface frontière, 
à l'intérieur de laquelle se produisent des déformations irréversibles. À partir de tous ces 
travaux sur la modélisation du comportement cyclique des sols, Zienkiewicz et al. (1985), 
pour les argiles, et Pastor et al. (1985), pour les sables, proposent un cadre de description 
général de modèles élastoplastiques appelé élastoplasticité généralisée. Ce cadre permet 
d'unifier le formalisme de l'élastoplasticité classique et le concept de surface frontière. En 
particulier, il est possible, dans ce contexte, de postuler directement ¡'expression du module 
plastique sans expliciter la loi d'écrouissage. Ainsi Pastor et al. (1990) proposent un modèle 
adapté au comportement des sables sous chargement monotone et cyclique et qui permet 
en particulier de simuler la liquéfaction et la mobilité cyclique. Néanmoins, la plupart de ces 
modèles n'intègrent pas les conditions initiales dans leur formulation, de sorte que plusieurs 
jeux de paramètres sont souvent nécessaires pour simuler les différents comportements du 
soi liés à son état initiai. 
La liquéfaction et la mobilité cyclique sont deux aspects importants du comportement 
non drainé des sables saturés quand ils sont soumis à un chargement de cisaillement. Ce 
type de comportement est d'un intérêt pratique direct car, sous une telle sollicitation, un 
massif de sable peut développer des grandes déformations et, pour certains états initiaux, il 
peut même s'écouler comme un fluide. Le cisaillement non drainé peut être dû à une 
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sollicitation cyclique, comme lors des séismes, ou à un chargement statique suffisamment 
rapide pour qu'aucun drainage ne puisse avoir lieu. 
La liquéfaction, telle qu'elle a été rapportée par Castro (1969), est un phénomène 
observable dans les sables lâches. Elle est caractérisée par une augmentation rapide de 
surpression interstitielle, suivie d'une perte soudaine de résistance au cisaillement. Cette 
résistance se stabilise progressivement à l'approche de l'état stable (Castro, 1969 ; Poulos, 
1981), où de grandes déformations apparaissent et où la résistance atteint sa valeur 
résiduelle. Suivant le niveau de confinement et de densité du massif de sable, la résistance 
au cisaillement à l'état stable peut s'annuler complètement, auquel cas on parie de 
liquéfaction totale (Canou, 1987, 1989 ; Canou et al., 1992). Ce type de rupture est 
catastrophique et a déjà eu lieu durant plusieurs tremblements de terre (Niigata, 1964 ; San 
Fernando, 1971). La liquéfaction statique a pour sa part provoqué plusieurs glissements de 
terrain comme le glissement de l'aéroport de Nice en 1979 (Schlosser, 1985) ou les 
glissements produits au Canada par de la construction de bermes de sables destinées à 
recevoir des plates-formes d'exploration pétrolière (Sladen et a/,, 1985b). 
Contrairement à la liquéfaction, la mobilité cyclique (Seed et Lee, 1966 ; Lee et Seed, 
1967 ; Ishihara et al., 1975) n'est observable que sous sollicitations cycliques, dans les 
matériaux granulaires se trouvant dans un état dense. Elle correspond à l'état où le sol, 
après un certain nombre de cycles, ne manifeste aucune perte de résistance à la charge 
mais développe de grandes déformations qui persistent aussi longtemps que la sollicitation 
est maintenue. Cependant, il semble qu'il existe un taux de déformation maximum, 
correspondant à un niveau de sollicitation donné, pour lequel le sol est capable de supporter 
n'importe quel nombre de cycles sans augmentation supplémentaire de déformations (De 
Alba et a/., 1976). D'après Seed et Idriss (1982), la mobilité cyclique est un problème moins 
sérieux que la liquéfaction car son importance et les dommages qu'elle peut causer dépend 
de l'amplitude des déformations maximales. Cependant, il est intéressant aussi de noter que 
la mobilité cyclique peut induire une importante augmentation de surpression interstitielle 
lorsque la sollicitation est supprimée. Cette augmentation peut se maintenir jusqu'à ce que 
la pression interstitielle devienne égale à la pression de confinement. Cela risque de donner 
lieu à un écoulement considérable d'eau dans le sol, qui peut nuire aux couches supérieures 
du sol. 
La bonne compréhension de ces deux phénomènes, ainsi que la détermination des 
facteurs influençant leur apparition, est donc d'une grande importance pour l'analyse de la 
stabilité des massifs de sol. Un point clé de cette analyse est la mise au point d'un critère qui 
permettrait d'évaluer le potentiel de liquéfaction d'un massif donné. Cette évaluation dépend, 
d'après Seed et Idriss (1982), de la combinaison des propriétés du sol, des facteurs 
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environnants, comme l'histoire géologique et la profondeur de la nappe d'eau, et des 
caractéristiques de la sollicitation auquel il est soumis. Les procédures d'évaluation sont 
basées soit sur des essais de laboratoire grâce à l'évaluation de la résistance au 
cisaillement causant la liquéfaction, soit sur des essais in situ qui permettent la 
détermination des caractéristiques de liquéfaction du sol. Les essais in situ utilisés sont 
principalement le SPT (Standard Penetration Test) et le CPT (Cone Penetration Test), 
(Canou, 1989 ; Foray et al., 1991 ; Canou et al., 1992). Dans le cadre de l'analyse de la 
liquéfaction à partir d'observations expérimentales, essentiellement à l'appareil triaxial, de 
nombreux auteurs (Hanzawa et al., 1979 ; Vasquez-Herrera et al., 1988 ; Lade, 1992 ; 
Konrad, 1993 ; Vaid et Chern, 1983 ; Siaden et a/., 1985) ont proposé des critères 
d'instabilité permettant de diviser l'espace des contraintes en un domaine stable et un 
domaine instable avec risque de liquéfaction. En particulier, Sîaden et al. (1985) suggèrent 
que, sous chargement monotone et pour un indice des vides donné, les points des pics des 
chemins de contraintes forment avec le point d'état stable une droite unique appelée droite 
d'effondrement et qui constitue le critère d'instabilité. Toutefois, beaucoup de questions 
restent à élucider quant à la dépendance de ce type de critère vis-à-vis du chemin de 
contraintes, du type de chargement et des conditions de drainage car, pour qu'un critère soit 
pertinent, il faut qu'il reste intrinsèque au matériau. 
Un autre point important dans l'étude de la liquéfaction est l'évaluation de la résistance 
résiduelle atteinte en grandes déformations car, à la fin de la sollicitation, elle devient la 
résistance actuelle du sol. Le concept d'état stable paraît un outil rhéologique intéressant 
pour ¡'identification de la résistance résiduelle. Le concept d'état stable, similaire au concept 
d'état critique (Roscoe et al., 1958 ; Schofield et Wroth, 1968), a été défini par Castro (1969) 
pour les matériaux granulaires et généralisé par Poulos (1981) à tout type de sol. Il 
représente l'état dans lequel le sol se déforme continûment, sans variation de volume ni de 
son état de contraintes. Toutefois, différents chercheurs ont rapporté des résultats 
controversés quant à l'unicité de l'état stable (vis à vis des conditions de drainage, de la 
sollicitation appliquée, des conditions initiales de mise en place) et à son application à des 
problèmes d'analyse de stabilité (Castro, 1969 ; Konrad, 1990a ; Been et al., 1991 ; 
¡shihara, 1993). 
À cause des conséquences catastrophiques des ruptures par liquéfaction ou par 
mobilité cyclique, leur analyse est d'une grande importance pour les ingénieurs. Un grand 
nombre d'études leur a été consacré. Cependant, beaucoup de questions sont encore sans 
réponses concernant le comportement du sol sous chargement de cisaillement en conditions 
non drainées. L'étude présentée ici a pour premier but d'identifier expérimentalement les 
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principaux traits de comportement non drainé du sabie aussi bien en petites qu'en grandes 
déformations pour différents types de chargement et différents états initiaux. Eile concerne, 
en particulier, l'évaluation d'un critère de stabilité dans les sables lâches, la caractérisation 
de l'état de rupture en moyennes et grandes déformations et l'identification du type 
d'élasticité dans les sables. Elle a d'autre part pour objectif de construire un modèle qui 
puisse reproduire les caractéristiques significatives du comportement des milieux 
pulvérulents sous chargements monotone et cyclique en tenant compte de l'état initial du 
sol. 
Dans le premier chapitre, les principaux traits du comportement rhéologique des sols 
granulaires sont examinés, à la lumière des développements expérimentaux publiés dans ce 
domaine. De plus, il semblait nécessaire de définir sans ambiguïté des phénomènes tels que 
la liquéfaction et l'effondrement ou des concepts comme l'état critique, l'état stable et l'état 
quasi stable. Un intérêt particulier a été aussi porté à la notion de paramètre et d'indice 
d'état, utilisés pour caractériser les différents aspects du comportement du sol en fonction 
de son état initial. 
Le deuxième chapitre est consacré à la description de la formulation élastoplastique et 
des techniques de modélisation existantes. Cette formulation demeure le schéma plastique 
le plus fréquemment utilisé pour écrire une loi de comportement destinée à prédire la 
réponse d'un sol à une sollicitation donnée. 
La troisième partie concerne l'étude expérimentale réalisée, qui a pour principaux 
objectifs de valider un critère de perte de stabilité de type droite d'effondrement (Sladen 
et al., 1985) sur différents chemins triaxiaux tels que les chemins à contrainte de 
confinement constante sous chargements monotones et cycliques et des chemins à 
déviateur de contraintes constant, puis de caractériser le comportement du sable en 
moyennes et grandes déformations sur ces mêmes chemins, notamment vis-à-vis de l'état 
stable et de l'état quasi stable de déformation et, enfin, d'évaluer le comportement du sable 
en petites déformations grâce à des essais cycliques non drainés avec de faibles amplitudes 
de charge - décharge. 
À l'issue d'une analyse détaillée des résultats expérimentaux obtenus et de 
l'introduction de deux nouveaux paramètres pour caractériser le comportement du sol, un 
modèle élastoplastique est formulé dans la dernière partie. Il est destiné à décrire le 
comportement des matériaux granulaires sous chargements monotone et cyclique dans 
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Chapitre S : Éléments bibliographiques sur ¡a rhéologie des sables 
De nombreuses études expérimentales ont été menées pour analyser et comprendre 
les phénomènes fondamentaux qui gouvernent le comportement des sois. Cette partie 
passe en revue ¡es principaux traits de comportement des sables saturés, étudiés 
essentiellement à ¡'appareil triaxial. Les effets visqueux ne sont pas pris en compte. 
1,1. ESSAI TRIAXIAL CLASSIQUE 
C'est l'essai de laboratoire le plus utilisé en mécanique des sols, il permet la 
détermination de la résistance au cisaillement du sol sous différentes conditions de 
drainage. L'essai consiste à soumettre une éprouvette cylindrique de sol à un champ de 
contraintes uniforme défini par une pression hydrostatique dans le plan horizontal et une 
contrainte verticale comme le montre la figure i-1a. Comme deux contraintes principales 
sont identiques et que les axes principaux ne subissent pas de rotation, cet essai ne permet 
d'étudier qu'un plan de l'espace des contraintes appelé plan du triaxial. Les variables 
utilisées dans cet essai sont : 
• q = (ai-a3) déviateur de contraintes, 
• p = (ai + 2c3)/3 contrainte moyenne totale, 
• Au surpression interstitielle, 
• p' = p - /Au contrainte moyenne effective (relation de Terzhagi), 
• r)= q/p rapport de contraintes, 
• si ou ea déformation axiale, 
• £3 déformation horizontale, 
• sv = s! + 2s3 déformation volumique, 
• Ed = 2/3 (si - e3) déformation déviatorique. 
Outre le chemin de contraintes le plus classique (dq = 3 dp), l'essai triaxial permet de 
réaliser des chemins de contraintes plus particuliers comme le chemin à rapport de 
contraintes r¡ constant, le chemin à contrainte moyenne totale p constant ou encore ie 
chemin à contrainte principale majeure ai constante (Figure 1-1 b). Par ailleurs, l'appareil 
triaxial permet de réaliser des essais drainés (Au = 0) et des essais non drainés (Aev = 0) en 
compression et en extension, en monotone et en cyclique, à déformation ou à contrainte 
contrôlée. La figure 1-1 c montre les résultats schématiques typiques d'essais triaxiaux 
obtenus sur des échantillons de sables lâche et dense en conditions drainée et non drainée. 
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1,2. PRINCIPAUX CONCEPTS RHEOLOGIOUES DES MATERIAUX GRANULAIRES 
1.2.1 ETAT CRITIQUE 
Casagrande (1936) fut le premier à introduire la notion d'indice des vides critique. Il 
correspond à l'état où le sol se déforme d'une façon continue sous une contrainte de 
cisaillement constante en condition drainée. Cette approche n'était appliquée qu'aux sables, 
c'est pourquoi la vitesse de déformation n'intervenait pas. Casagrande (1936) ne prenait pas 
encore en considération l'existence d'une structure d'écoulement. Roscoe et al. (1958) 
définissaient l'état critique, pour les argiles en condition drainée, comme étant l'état où le so! 
continue à se déformer sous une contrainte de cisaillement et un indice des vides constants. 
Dans le plan (e, Inp'), l'ensemble des points d'état critique est une ligne unique parallèle à !a 
ligne de consolidation isotrope : c'est la ligne d'état critique. La figure I-2 représente cette 
¡igné (notée C.S.L. sur fa figure) dans différents plans de l'essai triaxial. Selon Schofield et 
Wroth (1968), l'état critique est un état dans lequel le sol s'écoule comme un fluide visqueux 
s'il est continuellement cisaillé. Dans le plan contrainte-déformation, l'état critique ainsi défini 
correspond à un point situé entre le pic et la valeur résiduelle de la contrainte de 
cisaillement. Cette définition exclut toute idée de structure spécifique. De même, la 
réorientation ou la dégradation des grains est ignorée. 
e i. 
n iiouopi 
Courbe d'état critique \ 
leg ; 
Figure f-2 Représentation de l'état critique 
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1.2.2 ÉTAT STABLE DE DÉFORMATION 
Aussi appelé état permanent de déformation, ce concept a été introduit par 
Castro (1969) dans le cadre de l'étude de la liquéfaction. À partir des résultats d'une série 
d'essais triaxiaux non drainés, effectués sur des échantillons de sables de différents indices 
des vides puis consolidés de manière isotrope ou anisotrope et cisaillés à contrainte 
contrôlée, Castro a mis en évidence des diminutions importantes de la résistance au 
cisaillement non drainée dans les sables lâches (à indice des vides élevé), suivies d'un état 
résiduel où l'échantillon continue de se déformer à état de contraintes constant. Cet état 
résiduel représente l'état stable. En outre, il a établi que la résistance au cisaillement non 
drainé à cet état ne dépendait que de l'indice des vides initial du sable. Par conséquent, le 
lieu des points représentant cet état dans ¡e diagramme (e, Inp') est une droite unique F 
(notée aussi eF). La figure I-3 illustre l'état stable, à partir d'un résultat d'essai de liquéfaction 
dans les plans (q, E^ et (Au, ei), obtenu par Castro (1969), ainsi qu'une présentation de la 
droite d'état stable F dans le diagramme (e, a'3). 
Les travaux de Pouios (1981) ont permis de formaliser le concept d'état stable et de le 
généraliser à tout type de sol. Pouios (1981) a décrit ce concept comme suit : « L'état stable 
de déformation est, pour tout amas de particules, l'état dans lequel une masse de matériau 
se déforme continûment en conservant un volume, un état de contraintes et une vitesse de 
déformation constants. Cet état est atteint lorsque l'orientation des particules offre une 
structure particulièrement stable (flow structure) et que toute rupture éventuelle des grains a 
eu lieu ». 
li est important de noter que, d'après Pouios (1981), l'état stable de déformation n'est 
pas un état statique. II n'existe que si la déformation due au chargement de cisaillement est 
maintenue. Pouios (1981) confirme que l'état stable de déformation peut se produire pour 
tout type de sol et pour tous chargement et drainage pouvant conduire à une structure 
d'écoulement où la mémoire de la structure initiale est perdue. Par ailleurs, il postule que 
cette nouvelle structure ne dépend que de la vitesse de déformation et des contraintes 
effectives normales. 
Notons que, d'après la définition de Roscoe et al. (1958), la seule différence entre état 
stable de déformation et état critique est le rôle de la vitesse de déformation. Par ailleurs, 
Castro et ses coauteurs (Pouios et a/., 1985 ; Castro et ai, 1982) proposent que la 
différence entre l'état critique et l'état stable de déformation est significative seulement pour 
les argiles mais pas pour les sables. Cette conclusion a été confirmée par les travaux de 
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Lupini et al. (1981) et de Been et al. (1991). Désormais, de point de vue terminologique, on 
désignera communément par état stable de déformation, état permanent de déformation ou 
état critique tout état d'écoulement à déformation volumique et à état de contraintes 
constants. La droite d'état stable est aussi nommée droite de rupture dans le plan (q,p'). 
1« 15 
Déformation axiale * , X 
Figure 1-3 Représentation de l'état stable à partir d'un essai de iiquéfaction sur le 
"Banding sand", Castro (1969) ; figures d'après Canou (1989) 
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1.2.3 ÉTAT CARACTÉRISTIQUE 
1.2.3.1 NOTIONS DE CONTRACTANCE ET DE DILATANCE 
La notion de contractance-dilatance est directement liée à ¡a structure granulaire. La 
contractance est une densification du matériau sous un chargement de cisaillement en 
condition drainée. Le phénomène est d'autant plus prononcé que le sable est lâche 
initialement. La dilatance correspond au phénomène inverse, observable dans les sables 
denses. Par analogie au comportement drainé, la contractance (resp. la dilatance), dans un 
essai de cisaillement non drainé, est définie par une génération positive (resp. négative) de 
surpression interstitielle. 
1.2.3.2 ÉTAT CARACTÉRISTIQUE 
Ainsi défini par Luong (1978), Habib et Luong (1978) et Sidaner (1981), il correspond à 
l'état du matériau à son passage d'un comportement contractant à un comportement dilatant 
lors d'un chargement de cisaillement en condition drainée ou non drainée. Dans le plan des 
contraintes (q, p'), cet état est défini par une droite passant par l'origine et de pente 
rjc = (q/p)c. Elle sépare l'espace des contraintes admissibles en un domaine 
subcaractéristique contractant et un domaine surcaractéristique dilatant comme le montre Sa 
figure l-4a. Elle a été aussi qualifiée de ligne de transformation de phase par Ishihara et 
al. (1975). 
Dans un essai triaxial en condition drainée, ce passage se traduit par un taux de 
déformation volumique nul (Figure l-4b). En condition non drainée, cela se manifeste par 
une annulation ponctuelle du taux de génération de surpression interstitielle. Le chemin de 
contraintes effectives remonte alors le long de la droite d'état caractéristique (Figure l-4c). 
Selon Luong (1980), la longueur parcourue sur cette ligne détermine la perte de mémoire de 
l'histoire antérieure lors de la décharge. 
Luong (1980) a réalisé des essais sur le sable de Fontainebleau à différents chemins 
de contraintes (p = este, q = este, TI = este). I! a montré que l'angle de frottement mobilisé à 
l'état caractéristique 4»c est un facteur intrinsèque caractérisant la capacité d'enchevêtrement 
du sol. Par ailleurs, Yamada et Ishihara (1979, 1981) ont validé ce concept au triaxial vrai en 
montrant en particulier qu'il est valable dans des plans autres que le plan du triaxial. 
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Figure i-4 État caractéristique, Luong (1978) 
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13. UNICITE DE L'ETAT STABLE DE DEFORMATION POUR LES SABLES 
L'existence d'une courbe d'état stable unique pour les sables fait depuis longtemps 
l'objet de nombreuses études, en particulier l'évaluation de l'influence de divers paramètres, 
comme ¡a densité, le niveau de consolidation, ie chemin de contraintes ou les conditions de 
drainage, sur sa localisation et son unicité. 
Dans le cadre de l'étude de S'influence de la densité et en se basant sur des 
observations expérimentales relatives au comportement non drainé des sables, Castro 
(1969) a montré que les états résiduels, obtenus à partir d'essais monotones de liquéfaction 
à consolidation isotrope et anisotrope ainsi que d'essais cycliques de liquéfaction, forment 
pratiquement une ligne dans le pian (e, 03') qui est la ligne d'état stable F. Par ailleurs, il a 
défini, suivant les conditions initiales, une région de transition délimitée par deux courbes P 
et L parallèles à la courbe F. La figure I-5 présente les résultats de trois essais initialises 
dans trois régions différentes du diagramme (e, Inp'}. Si l'état initia) d'un échantillon de sable 
est situé au-dessus de ia ligne L, l'essai présentera un radoucissement important de la 
courbe de résistance au cisaillement jusqu'à l'état stable (courbe type a), c'est la 
liquéfaction. Si, en revanche, l'état initial est au-dessous de la ligne P, on observera un 
comportement type dilatant avec augmentation continue de la résistance au cisaillement 
(courbe type c). Les échantillons dans la zone de transition développeront un comportement 
limite nommé par l'auteur « liquéfaction limitée » (courbe type b). À partir de ces résultats, 
Castro (1969) a proposé de considérer l'état stable comme unique pour des états initiaux se 
situant au-dessus de la courbe P. Depuis, plusieurs études (Been et Jefferies,1985 ; Kramer 
et Seed, 1988 ; Sladen et Oswell, 1989 ; Ishihara et al., 1989) ont également confirmé que 
l'état stable est uniquement fonction de l'indice des vides. Cependant, d'autres chercheurs 
(Alarcon-Guzman et al., 1988 ; Konrad, 1990a, 1990b ; Konrad et al., 1991) ont montré que, 
pour ie même indice des vides, la résistance au cisaillement non drainée à l'état stable 
dépendait de la contrainte de consolidation. En particulier et suite à une étude concernant 
l'influence du niveau de consolidation isotrope sur les caractéristiques de deux sables avec 
une attention particulière pour la zone de transition définie par Castro (1969), Konrad 
(1990a) suggère l'existence d'une limite supérieure UF et inférieure LF de la résistance au 
cisaillement non drainée à l'état stable de déformation comme ie montre la figure I-6. La 
courbe F définie par Castro (1969) appartiendrait alors au faisceau délimité par les lignes LF 
etUF. 
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Figure 1-5 Différents types de comportement du sable selon Castro (1969) 
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Figure 1-6 Courbes UF et LF d'après Konrad (1990a) 
En ce qui concerne S'influence des conditions de drainage, la définition même de l'état 
stable est liée à ces conditions puisque il était d'usage d'associer la ligne d'état critique à 
des essais drainés sur sables denses et la ligne d'état stable à des essais non drainés sur 
sables lâches (Castro, 1969). Étudier l'influence des conditions de drainage équivaut à se 
redemander si ces deux états sont similaires pour les sables. Toutefois, les opinions restent 
divergentes à ce sujet. En effet, Castro (1969), en se basant sur ¡es résultats d'essais 
monotones, obtient une ligne d'état critique S différente de la ligne F (Figure Í-7), tandis que 
les travaux de Poulos et al. (1988) et de Been et al. (1991) suggèrent que le lieu des états 
critiques, obtenu à partir d'essais triaxiaux à différentes conditions initiales, n'est pas 
influencé par les conditions de drainage (Figure I-8). Récemment, grâce à une étude menée 
sur le sable de Toyoura, Verdugo (1992) a montré que, en grandes déformations, la ligne 
d'état critique dans le plan (e, p') obtenue en conditions drainées coïncide avec celle 
obtenue en conditions non drainée. Cependant, vu la dispersion des points relatifs aux 
essais drainés, il recommande la détermination de l'état critique par des essais non drainés. 
L'influence de la vitesse de déformation sur l'état stable a été proposée par 
Casagrande (1975) comme une cause possible de divergence de résultats concernant l'état 
stable. Les résultats de Hird et Hassona (1990) vont dans ce sens puisqu'ils présentent 
différentes lignes d'état stable selon qu'il s'agit d'un essai à force contrôlée ou à déformation 
contrôlée. Néanmoins, Been et al. (1991) affirment que l'effet du taux de déformation est 
faible dans la plage de déplacements induits dans les essais triaxiaux. 
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Figure 1-7 Comparaison entre les iignes d'état critique obtenues à partir d'essais 




Figure i-8 influence des conditions de drainage sur l'état critique 
d'après Been et al. (1991) 
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Pour élucider ces divers types de comportement du sable à l'état stable, Verdugo 
(1992) et Ishihara (1993) ont mené une étude approfondie sur plusieurs sabies. Ils ont mis 
en évidence deux types de comportement des sables lâches cisaillés en condition non 
drainée, et qui pourraient être associés à l'état stable défini par Poulos (1981). Le premier 
comportement, observable en petites et moyennes déformations (d'environ 1% à 16%), est 
qualifié d'état quasi stable QSS (Quasi-Seady state). Il s'agit de l'état de contraintes au 
minimum de résistance au cisaillement. I! a été ainsi qualifié par d'autres auteurs (Alarcon-
Guzman et al., 1988 ; Been et al., 1991). Le second est atteint en grandes déformations (au-
delà de 25%) et c'est le classique état stable tel qu'il a été défini précédemment noté SS 
(Steady state). Les spécimens ne présentant pas de perte de résistance (comportement 
dilatant), atteignent leur état stable directement en grandes déformations. Cet état coïncide 
avec celui développé par les échantillons qui, avant d'atteindre l'état stable, présenteront 
une chute de résistance. Cela implique que, pour une densité donnée, l'état stable ne 
dépend pas de la contrainte de consolidation. Quant à l'état quasi stable, les observations 
expérimentales montrent que la résistance minimale développée à cet état dépend du 
niveau de consolidation tandis que l'angle de frottement mobilisé en est indépendant. La 
figure I-9 représente les résultats de deux essais non drainés au même indice des vides et à 
différentes contraintes de consolidation. Elle illustre ¡es états stable (point R) et quasi stable 
(points Q et P) ainsi que leurs dépendances ou non vis-à-vis de la contrainte de 
consolidation. Pour faciliter l'évaluation du minimum de résistance au cisaillement atteint au 
QSS pour un indice des vides donné, Ishihara (1993) suggère de prendre la valeur moyenne 
des minima obtenus en variant ie niveau de consolidation isotrope initiale, cette ligne 
moyenne est connue sous le non de QSSL. 
D'après Verdugo (1992), ¡'état quasi stable est également affecté par ie mode de 
préparation de l'échantillon alors que l'état stable ne l'est pas (Figure 1-10). Cela va à 
¡'encontre des résultats de Vasquez-Herrera et Dobry (1988), DeGregorio (1990), Marcuson 
et al. (1990) et Dobry (1991) qui ont montré que l'état stable dépendait de la méthode de 
préparation de l'échantillon. On pourrait supposer alors que, dans leurs analyses, il s'agissait 
de l'état quasi stable et non de l'état stable. Par ailleurs, Verdugo (1992) a montré que la 
structure initiale de l'échantillon (échantillon intact ou reconstitué, présence d'éléments fins) 
affecte fortement la localisation de la ligne d'état stable dans le diagramme d'état (e, p') 
mais elle n'influe pas sur l'angle de frottement mobilisé à la rupture. Cela confirme les 
résultats obtenus par Castro et al. (1982), Been & Jefferies (1985) et Hird & Hassona (1985) 
sur d'autres sables. La figure 1-11 illustre ces observations d'après les résultats de Hird et 
Hassona (1985). 
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D'autre part, Negussey et Islam (1994) ont examiné ¡'unicité de l'état stable par rapport 
au mode de chargement, au niveau de !a consolidation et à l'anisotropie initiale due à 
l'orientation des couches lors de la mise en place des échantillons. L'étude montre que l'état 
stable ne dépend pas de l'orientation des couches, ni de la consolidation initiale aussi bien 
en compression qu'en extension. En revanche, les lignes d'état stable dans le plan (e, Inp') 
obtenues en compression et en extension sont distinctes (Figure 1-12). Plusieurs autres 
travaux (Kuerbis et Vaid, 1988 ; Normand, 1993 ; Hyodo et al., 1994) montrent que la 
résistance à l'état critique en extension est plus faible que celle obtenue en compression 
pour les mêmes conditions initiales. La figure !-13 illustre les résultats d'essais triaxiaux de 
compression et d'extension obtenus par Kuerbis et al. (1988) dans une étude du 
comportement non drainé des sables. 
1.4. LIQUEFACTION STATIQUE 
La liquéfaction est un phénomène observable dans les sables lâches. Il correspond à 
une perte importante et rapide de la résistance au cisaillement du matériau, sous sollicitation 
mécanique suffisamment rapide pour entraîner un comportement non drainé du sol, et donc 
une génération élevée de surpression interstitielle. Les contraintes effectives diminuent 
fortement. On dit que le matériau s'effondre. Si, cas extrême, la surpression interstitielle 
atteint la valeur de la pression de consolidation initiale, les contraintes effectives s'annulent. 
Se comportant ainsi qu'un liquide, on dit que le matériau se liquéfie, c'est le phénomène de 
la liquéfaction totale. Canou (1989) a montré que ce phénomène est observé pour une 
valeur d'indice des vides eeff correspondant à l'ordonnée à l'origine de la ligne d'état stable 
dans le diagramme (e, Inp'). De même, Ishihara (1993) définit un indice des vides e0 
similaire à eeff mais représentant la valeur minimale au-dessus de laquelle la résistance 
résiduelle lors d'un essai non drainé est nulle quelle que soit la contrainte de consolidation 
initiale, et donc pour lequel la liquéfaction totale a toujours lieu. 
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La figure 1-14 illustre le résultat typique d'un essai de liquéfaction monotone, obtenu 
par Canou et al. (1994) sur le sable d'Hostun RF. Il s'agit d'un échantillon à indice des vides 
e = 0.768, correspondant à un indice de densité lD = 0.26, et qui a été consolidé sous une 
contrainte de consolidation isotrope ac = 200 kPa. L'échantillon est cisaillé à vitesse de 
déformation axiale constante. La courbe déviateur-déformation axiale présente une 
augmentation rapide de la résistance au cisaillement jusqu'à un pic de déviateur d'environ 
80 kPa à approximativement 1% de déformation axiale. Ensuite, la résistance diminue 
rapidement jusqu'à une déformation axiale de l'ordre de 10%. À ce niveau, le déviateur se 
stabilise à une valeur d'environ 10 kPa. Par ailleurs, la pression interstitielle augmente d'une 
manière continue jusqu'à atteindre une valeur proche de 95% de la contrainte de 
consolidation, où elle se stabilise. 
- * — i 
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Figure 1-14 Essai de liquéfaction d'après Canou et ai. (1994) 
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1.5.1 PRINCIPA UX TYPES DE COMPORTEMENT CYCLIQUE 
Sous une sollicitation à amplitude de contrainte contrôilée, on distingue trois types de 
phénomènes, schématisés sur la figure i-15a, à savoir : 
• le rocher : la déformation augmente d'une manière continue, conduisant ainsi à des 
phénomènes de rupture comme îa liquéfaction ou la mobilité cyclique qu'on étudiera au 
paragraphe 5-3 ; 
• l'accommodation : c'est une stabilisation du chemin contrainte-déformation sur une 
boucle d'hystérisis ; 
• l'adaptation : après un certain nombre de cycles, la courbe contrainte-déformation 
présente un chemin réversible, donc un comportement parfaitement élastique. 
À déformation contrôlée, on parle de durcissement cyclique si, au cours des cycles, le 
diagramme contrainte-déformation présente un intervalle de variation de contraintes qui croît 
et se stabilise. S'il décroît et se stabilise, il s'agit d'un adoucissement cyclique (Figure 1-15b). 
Un chargement cyclique est alterné si le déviateur de contraintes peut, au cours des cycles, 
prendre des valeurs plus petites que celle des conditions intiales avant cisaillement. Il est 
non alterné si le déviateur de contraintes reste toujours supérieur (Figure 1-15c). 
1.5.2 COMPORTEMENT EN CONDITION DRAINÉE 
Le concept d'état caractéristique joue un rôle important dans le comportement des 
sables sous chargement cyclique. En effet, Luong (1980) a montré que la position de la 
valeur moyenne du déviateur de contraintes par rapport à la droite caractéristique, dans 
l'espace des contraintes (q, p'), gouverne les variations de volume. La figure 1-16 
représente, dans le plan (q, p'), les zones des différents types de comportement que l'on 
peut observer à partir d'un essai drainé cyclique quel que soit le chemin de contraintes suivi. 
Deux exemples types de résultats d'un essai triaxial cyclique drainé, à amplitude de rapport 
de contraintes ri constant, l'un à amplitude faible conduisant à une stabilisation (a), l'autre à 
plus forte amplitude conduisant à ta rupture (b), sont montrés sur la figure 1-17, d'après 
Tatsuoka et Ishihara (1974). Dans les deux cas, les courbes de variation de ia déformation 
volumique sv en fonction du rapport de contraintes q/p' montrent que le premier cycle induit 
une importante déformation de volume. Si l'amplitude des cycles est faible, le matériau se 
densifie progressivement jusqu'à l'adaptation. La densification est d'autant plus importante 
que le sable est lâche. Si, en revanche, le matériau est soumis à une grande amplitude de 
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cycles (un rapport de contraintes au-delà de l'état caractéristique), bien qu'une dilatance soit 
observée à ia fin de chaque cycle, la déformation volumique n'atteint pas de palier de 
stabilisation, c'est le rocher. Ces résultats ont été confirmés par les travaux de Mohkam 
(1983) sur le sable d'Hosiun. 
L5.3 COMPORTEMENT EN CONDITION NON DRAINÉE 
Par analogie avec le comportement drainé, le développement de surpressions 
interstitielles positives ou négatives dépend du domaine subcaractéristique ou 
surcaractéristique où la sollicitation est appliquée. La figure 1-18 montre les types de 
comportement observés suivant les différentes zones du plan (q, p'). Selon Luong (1980), la 
liquéfaction (au sens d'annulation des contraintes effectives) ne peut avoir lieu que si le 
déviateur appliqué est autour de l'axe hydrostatique. Ce résultat a été confirmé par les 
travaux de Hyodo et a/. (1991, 1994). Cependant d'autres études (Verdugo, 1992 ; 
Chern, 1985) ont montré que si le sable est assez lâche, un effondrement suivi d'une 
liquéfaction peuvent être observés même dans le cas d'un déviateur initial non nul (Figure I-
19). Le diagramme de la figure !-18 n'est valable que pour des sables suffisamment denses 
pour admettre un domaine surcaractéristique significatif. 
On distingue essentiellement deux types de comportement non drainé sous 
chargement cyclique : la mobilité cyclique et la liquéfaction vraie. L'apparition de l'un ou de 
l'autre phénomène dépend principalement de la densité et de la contrainte de consolidation, 
comme on le verra plus en détail dans les paragraphes suivants. 
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Figure 1-15 Différents phénomènes cycliques observables dans les sables 
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Figure 1-16 Zones des différents comportements cycliques drainés du sabie 
d'après Loung (1980) 
-10 -as " m as 
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Figure l-"¡7 Déformation voîumique dans deux essais triaxiaux cycliques à 
amplitudes de rapport de contraintes contrôlés, selon Tatsuoka et Ishihara (1974) 
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Figure i-19 Liquéfaction à la décharge dans un essai à consolidation anisotrope, 
Verdugo (1992) 
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1.5.4 MOBILITÉ CYCLIQUE 
Décrit initialement par Seed et Lee (1966) et Casagrande (1976), ce phénomène a été 
étudié par ¡a suite par de nombreux auteurs (Tatsuoka et Ishihara, 1974 ; Ishihara et 
al., 1975 ; Luong, 1980 ; Vaid et Chem, 1983). Il se manifeste de la manière suivante : 
quand un sable dense est soumis à un chargement cyclique alterné donné en condition non 
drainée, il se comporte comme le montrent ¡es courbes typiques de la figure I-20, d'après 
Mohkam (1983). Dans le plan (q, p'), chaque cycle de chargement réduit davantage la 
contrainte moyenne effective p' par suite de l'augmentation de pression interstitielle. Lorsque 
l'état de contrainte franchit le seuil caractéristique, le chemin de contraintes effectives 
remonte suivant la droite caractéristique jusqu'au prochain déchargement. À ce niveau, la 
contrainte moyenne effective p" diminue rapidement et l'on s'approche de plus en plus de 
l'origine des axes. C'est le phénomène de la mobilité cyclique. Pour la pression interstitielle, 
cela se traduit par une augmentation continue, même si, à l'échelle d'un cycle, elle diminue à 
la décharge et croît à la recharge. Le passage dans le domaine dilatant, aussi bien en 
compression qu'en extension, se manifeste par une génération négative de surpression 
interstitielle à la charge jusqu'au retour au domaine contractant à la décharge. Ce 
changement de phase s'accompagne d'une surélévation brusque de ¡a pression interstitielle 
à la décharge. Dans le plan déviateur-déformation axiale (q, sa), le chargement génère des 
petites déformations jusqu'à l'atteinte de la droite caractéristique. Dès lors, des grandes 
déformations apparaissent mais, à chaque passage dans le domaine dilatant, l'échantillon 
reprend de la résistance, limitant ainsi les déformations résultantes. La rupture est alors 
définie en fonction du nombre de cycles nécessaires pour atteindre une valeur donnée de la 
déformation axiale. 
7.5.5 LIQUÉFACTION VRAIE 
Castro (1969) a montré qu'un sable lâche, soumis à un chargement cyclique en 
condition non drainé, développe un phénomène, semblable à la liquéfaction statique, 
nommé liquéfaction vraie. Depuis, d'autres travaux (Castro.. 1975 ; Vaid et Chern. 1983 ; 
Canou et a/., 1994 ; Hyodo et al., 1994) ont permis de mieux connaître ce phénomène. La 
figure i-21 montre un essai typique de liquéfaction vraie obtenu par Castro (1969). 
L'augmentation progressive de la pression interstitielle rend compte du caractère contractant 
des sables lâches. Après un certain nombre de cycles, !a pression interstitielle tend 
rapidement vers une valeur proche de celle de la contrainte effective moyenne initiale et la 
résistance au cisaillement chute rapidement jusqu'à une valeur résiduelle qui reste 
constante par la suite. 
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Figure 1-21 Essai de liquéfaction vraie, Castro (1969) 
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Cette chute de résistance est accompagnée d'une augmentation de déformation axiale qui 
passe d'une valeur avoisinanî 0.5% à une valeur d'environ 10%, 
Castro (1969) a réalisé des essais pour lesquels on observe un état résiduel nul. Tout 
laisse donc croire que l'indice des vides ee« (Canou, 1989) ou e0 (Ishihara, 1993) est valable 
aussi en cyclique. 
Concernant la raison physique qui cause ce phénomène (dans le sens de l'annulation 
des contraintes effectives), il était d'usage de l'expliquer par la génération positive de 
surpression interstitielle due au drainage empêché. Néanmoins, en se basant sur les 
résultats d'essais de Lanier et Bloch (1989), Darve (1994) suggère que la liquéfaction peut 
avoir lieu même dans un sable sec en appliquant un chemin à volume constant. En effet, 
Lanier et Bloch (1989) ont réalisé des essais, au triaxial vrai, sur un sable sec moyennement 
lâche (e=0.75) en empêchant tout changement de volume. Comme le montre la figure I-22, 
la liquéfaction est obtenue à partir d'une décharge dans la zone surcaractéristique, après la 
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Figure I-22 Liquéfaction dans un chemin à volume constant sur sabie sec, 
d'après Lanier et Block (1989) 
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1.5.6 LIQUÉFACTION ET EFFONDREMENT 
Terminologiquement, il est peut-être plus approprié de consacrer le terme liquéfaction 
au phénomène d'annulation des contraintes effectives et le terme effondrement à la perte de 
résistance avec état résiduel non nul. Dans ce cas, suivant ie type de chargement, il s'agira 
d'un effondrement monotone ou cyclique. La liquéfaction peut avoir lieu soit par 
effondrement si le sable est suffisamment lâche pour admettre un état résiduel nui, soit par 
mobilité cyclique lors d'une décharge dans la zone surcaractéristique. Néanmoins à l'inverse 
du premier cas, le matériau reprend de la résistance dés qu'on charge à nouveau. La 
liquéfaction par mobilité cyclique est alors une liquéfaction ponctuelle. 
1.5.7 COURBE DE RÉSISTANCE A U CISAILLEMENT CYCLIQUE (RCC) 
1.5.7.1 DÉFINITION 
La résistance au cisaillement cyclique tcyc est définie par fa demi-amplitude du 
déviateur cyclique qmax conduisant, pour un nombre de cycles NCnt donné, à la liquéfaction 
pour un sable lâche et à une déformation donnée pour un sable dense. Aussi, on définit le 
taux de cisaillement cyclique comme étant ie rapport de ia résistance Tcyc et de la contrainte 
de consolidation ac. 
Si l'on reporte le taux de cisaillement cyclique en fonction du nombre de cycles Ncnt, 
obtenu pour la même densité et la même contrainte de consolidation, on obtient une courbe 
unique appelée courbe de résistance au cisaillement cyclique. 
1.5.7.2 PARAMÈTRES A YANT UNE INFLUENCE SUR LA RÉSISTANCE A U 
CISAILLEMENT CYCLIQUE 
De nombreux auteurs (Finn et al., 1970 ; Seed, 1979 ; Ishihara et Okada, 1982 ; Martin 
et al., 1978 ; Vaid et ai., 1990) ont mis en évidence les paramètres ayant une influence sur 
la résistance au cisaillement cyclique des sables saturés. Une synthèse détaillée a été 
effectuée par Schlosser et al. (1987). Parmi les paramètres les plus importants, on peut 
citer : 
• la densité relative ; 
• la granulométrie et l'influence des fines ; 
• le degré de saturation ; 
• la structure du squelette granulaire et son anisotropie ; 
• l'histoire des contraintes et des déformations. 
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La figure 1-23 (Vaid et a/.. 1990), illustre, à différents taux de cisaillement cyclique 
tcyo/cfo, îa relation entre la densité relative Drc et le nombre de cycles nécessaires pour 
atteindre une déformation de 2.5% pour une granulométrie donnée. 
Le degré de saturation est un facteur expérimental important dans l'évaluation de la 
RCC. La figure !-24 illustre un exemple de l'incidence d'une saturation partielle sur la 
résistance au cisaillement cyclique, d'après Martin et al. (1978). 
1.6. CRITERE DE PERTE DE STABILITE 
Un point clé dans l'analyse de la liquéfaction, considérée comme un phénomène 
d'instabilité, est l'établissement d'un critère qui permettrait de prédire les points, dans 
l'espace des contraintes, où le phénomène est initié. Hanzawa et al. (1979), Vasquez-
Herrera et al. (1988), Lade (1992) et Konrad (1993) ont montré que, dans le plan des 
contraintes, les points d'initiation de l'effondrement (aussi bien monotone que cyclique) 
forment une droite passant par l'origine. La pente de cette droite serait constante et ne 
dépendrait ni de ia contrainte de consolidation, ni de l'indice des vides, ni du rapport de 
consolidation anisotrope. Toutefois, l'existence d'une telle droite suppose que si un sable 
lâche, à un indice des vides donné, s'effondre sous une contrainte de consolidation donnée, 
il s'effondrera sous n'importe quel niveau de consolidation. Cela ne coïncide pas avec les 
observations expérimentales de plusieurs auteurs (Sladen et al., 1985 ; Been et Jefferies, 
1985 ; Canou, 1989) qui montrent qu'un sable lâche, qui s'effondrerait à un niveau de 
consolidation élevé, peut manifester un comportement dilatant sans aucune chute de 
résistance sous faible contrainte de consolidation (Figure I-25, d'après Canou, 1989). Allant 
dans ce sens, Vaid et Chern (1983, 1985) et Vaid et al. (1990) suggèrent ¡e schéma proposé 
à la figure I-26. Ils supposent que la droite de perte de stabilité CSR n'est pas valable 
jusqu'à l'origine mais qu'il existerait une droite (a'1)Cnt = constante au-dessous de laquelle 
aucun phénomène d'instabilité n'est observé. Cette droite intercepte la droite CSR en un 
point C à partir duquel la CSR représente le critère de stabilité. Suivant les conditions de 
chargement, tout échantillon dont les conditions initiales de mise en place sont à droite de ia 
ligne (a'1)Cr¡t peut manifester un comportement instable. 
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Figure f-23 Influence de la densité et de la granulométrie sur la résistance au 
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Figure I-24 Influence du degré de saturation sur la résistance au cisaillement 
cyclique, Martin et al. (1978) 
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Figure 1-25 Comportement d'un sable lâche sous différentes contraintes de 
consolidation, d'après Canou (1989) 
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Figure I-26 Critère de stabilité, d'après Chern (1985) 
Sladen et al. (1985) ont proposé une méthode d'analyse de !a liquéfaction basée sur 
l'existence, dans l'espace (q, p', e), d'une surface d'effondrement déterminée 
expérimentalement à partir d'essais triaxiaux réalisés sur des sables très lâches de 
différentes origines. L'existence de cette surface est fondée sur l'observation suivante : 
lorsque l'on cisaille en condition non drainée différentes éprouvettes triaxiales ayant le 
même indice des vides à partir de différents niveaux de consolidation isotrope, on constate 
que les chemins de contraintes se terminent tous au même point de la ligne d'état stable. En 
outre, les sommets de ces chemins de contraintes sont alignés et la droite qui les joint passe 
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par ie point d'état stable correspondant (Figure !-27). Si une autre série d'essais est réalisée 
pour un indice des vides différent, la nouvelle droite obtenue est parallèle à la première. D'où 
¡'idée d'introduire une surface dans l'espace (q, p', e) nommée «surface d'effondrement». 
Cette surface représente un critère d'effondrement du sable délimitant un domaine de 
comportement stable d'un domaine de comportement instable. 
D'après Sladen et ai. (1985), le point d'état stable, qui représente aussi le point de 
résistance minimale, ne dépend pas du niveau de consolidation pour un indice des vides 
donné. Ils supposent donc que l'état stable pour un sable est unique. Canou et al. (1990) ont 
montré que ce critère est aussi valable sur le sable d'Hostun mais pour une certaine plage 
de densité n'incluant pas les dépositions très lâches pour lesquelles la résistance résiduelle 
est nulle. Aussi, Ishihara (1993) a confirmé l'existence de la droite d'effondrement pour 
d'autres sables avec diverses procédures de mise en place. Cependant, comme ils 
supposent que le minimum en contraintes n'est pas unique pour un indice des vides donné, 
ils suggèrent que la droite d'effondrement passe par le point qui représente la moyenne de 
tous les mínima (il s'agit de l'état quasi stable). Ce que nous reprochons à cette approche 
tient à ce que ¡a droite d'effondrement est dans ce cas sensible aux niveaux de consolidation 
choisis pour son évaluation. 
Concernant le concept même de surface d'effondrement, par une étude d'instabilité et 
en utilisant les prédictions du modèle incrémental non linéaire de Darve (1978), Méghachou 
(1993) et Darve et al. (1995) montrent le caractère non intrinsèque de ce concept, 
notamment sa dépendance vis-à-vis du chemin de sollicitation suivi (Figure I-28). Alarcon-
Guzman et al. (1988) proposent que le chemin de contraintes effectives en cisaillement 
monotone non drainé constitue une surface limite qui s'appuierait sur ¡a surface 
d'effondrement de Sladen et ai (1985) et qui dépendrait du chemin suivi et du mode de mise 
en place (Figure I-29). Sous chargement cyclique, Alarcon-Guzman et al. (1988) considèrent 
que le critère d'effondrement dépend de l'amplitude du déviateur cyclique et ne coïncide 
généralement pas avec celui obtenu en monotone. 
Par ailleurs, Sasitharan et al. (1993, 1994) montrent, grâce à des essais drainés à 
déviateur constant, que, aussi longtemps que l'indice des vides est constant, cette surface 
limite ne peut être traversée par aucun mode de chargement. L'effondrement peut se 
produire si le chemin de contraintes essaie de traverser la surface. 
Bien que l'existence d'une surface formant le lieu des points dans l'espace (q, p!) où 
l'effondrement est initié soit généralement admise, sa position dans l'espace (q, p', e) reste à 
préciser ainsi que sa dépendance par rapport aux chemins des contraintes et aux conditions 
de drainage. 
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Notons que la stabilité est une description physique d'un système mécanique (Lade, 
1994) ; toutefois, sa perte est reliée à la non satisfaction d'un critère donné tel que Se critère 
de Drucker (1951) ou celui de Hill (1958). Darve et al. (1995) montre que, dans un essai de 
liquéfaction, le critère de Hill (le travail de second ordre est positif) n'est plus vérifié après le 
pic du déviateur q. Néanmoins, Lade (1994), en se basant sur des observations 
expérimentales eî sur une analyse de la stabilité au sens de Drucker et de Hill, conclut que 
le travail de second ordre peut être négatif dans une région stable et positif dans une région 
instable, montrant ainsi que ¡e critère de Hill, aussi bien que le postulat de Drucker, ne sont 
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Figure 1-29 Surface limite, d'après Alarcon-Guzman et al. (1988) 
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1.7. PARAMETRE D'ÉTAT ET INDICE D'ETAT 
1.7.1 PARAMÈTRE D'ETAT 
Depuis les travaux de Casagrande (1936), l'importance de l'influence combinée de la 
densité et du niveau de consolidation sur le comportement des sois est largement admise. 
Dans le cadre de l'étude du comportement des argiles et pour tenir compte de cette 
influence, Roscoe et Pooroshab (1963) avaient observé, lors d'essais drainés, une analogie 
de comportement entre des échantillons dont les états initiaux sont à equidistance de l'état 
critique. En 1967, Cole a reporté les mêmes conclusions concernant des échantillons de 
sable testés à l'appareil de cisaillement simple. Been et Jefferies (1985) ont repris cette 
similarité de comportement dans la notion de paramètre d'état y. Ce paramètre est défini 
dans le plan (e, Inp') comme étant la différence entre l'indice des vides initial et l'indice des 
vides à l'état stable correspondant à la même contrainte de consolidation comme le montre 
la figure I-30, ÎSs postulent que deux échantillons dont les états initiaux sont à la même 
distance algébrique de l'état stable devraient manifester le même type de comportement. En 
particulier, pour des essais de cisaillement monotone en condition drainée au même 
paramètre d'état \i>, les courbes de variations de volume en fonction de la déformation axiale 
seraient identiques. En condition non drainée, les chemins de contraintes effectives seraient 
homothétiques. Le paramètre d'état est considéré comme un indice de mesure du 
comportement. S'il est négatif, le matériau est essentiellement dilatant (comportement type 
sable dense). S'il est fortement positif, le matériau est uniquement contractant, le 
comportement est dans ce cas de type sable lâche avec risque de liquéfaction. 
paramètre d'état pour A 
« X 
•a 
ligne d'éiat stable 
contrainte moyenne effective 
Figure I-30 Définition du paramètre d'état y, Been et Jefferies (1985) 
38 
Chapitre I : Éléments bibliographiques sur la rhéologie des sables 
Le paramètre d'état trouve tout son intérêt dans la réalisation de corrélations pour 
caractériser la réponse de différents sables, comme le pic de résistance ou la résistance au 
pénétromètre, tel que le montrent les travaux de Been et a/. (1986, 1987) et Canou (1989) 
qui a aussi établi des corrélations entre le paramètre d'état et la surpression interstitielle 
mesurée au piézocône. 
Par définition, le paramètre d'état y est basé sur l'hypothèse d'unicité de l'état stable 
pour les sables. Or, comme on l'a vu précédemment, cette hypothèse est loin de faire 
l'unanimité. Cela a donc donné lieu à d'autres variantes dans la définition de y. Konrad 
(1990a, 1990b) notamment, proposait de prendre comme référence, pour définir y, la ligne 
UF qui est la limite supérieure de la zone d'état stable. En prenant ¡'état quasi stable comme 
référence et en élargissant le domaine de validité de la notion de paramètre d'état, Ishihara 
(1993) définit un nouveau paramètre nommé indice d'état ¡s. 
1.7.2 INDICE D'ÉTAT 
Le paramètre d'état \\> n'est valable que dans un certain domaine d'états initiaux. En 
effet, pour des essais triaxiaux non drainés, Ishihara (1993) a montré que les chemins de 
contraintes effectives au même paramètre d'état mais avec des indices des vides supérieurs 
à e0 (indice des vides au-delà duquel la résistance résidueite est nulle quel que soit le niveau 
de consolidation admissible) ne sont plus homothétiques (Figure !-31). En outre, la donnée 
de \\i ne permet pas de prévoir si la résistance résiduelle, correspondant à un état initiai 
donné, est nulle ou non. Cela est censé aussi faire partie de la mesure du comportement. Le 
paramètre d'état \\i n'est donc valable que pour des indices des vides e strictement inférieurs 
à e0. 
Basé sur ces observations et pour tenir compte de l'existence de e0, Ishihara (1993) 
introduit une deuxième ligne de référence, la ligne correspondant à e = e0 dans le plan 
(e, p'). En outre, le domaine admissible des états initiaux est limité par ia ligne de 
consolidation isotrope correspondant à l'état le plus lâche (ICL) que l'on peut obtenir par une 
méthode de mise en place donnée. Dès lors, à partir d'une certaine pression de confinement 
p'crit, cette ligne fait office de ligne de référence. Ainsi, Ishihara (1993) définit l'indice d'état ls 
comme suit : 
eo-e 
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e0 étant l'indice des vides minimum correspondant à une résistance résiduelle nulle. es est 
l'indice des vidp? à ''¿tat nuasi stähle e est l'indice des vides initial. La figure 1-32 illustre 
cette définition 
ai ai as 
Eîtecti»* conflrvnç J t r r « . p «((S'*2ffs)/3 (MPo) 
Figure 1-31 Essai non drainé à y = constante, selon ishihara (1993) 
Ishihara (1993) s'intéresse à une large gamme de pression de confinement. Or à partir 
d'une certaine valeur de la contrainte de consolidation, la ¡igné d'état critique n'est plus une 
droite dans le plan (e, Inp') mais présente une courbure d'autant plus importante que le 
niveau de consolidation est élevé. C'est pourquoi !E a été défini dans le plan (e, p'). 
D'après Ishihara (1993), l'existence ou non d'un pic de déviateur est gouvernée par le 
choix d'un indice des vides et d'une contrainte moyenne initiale. !! est alors possible de 
distinguer entre deux classes d'états initiaux. Ishihara (1993) présente les résultats d'une 
série d'essais permettant ainsi de mettre en évidence une ligne de démarcation dans ¡e plan 
(e, p') séparant les conditions initiales donnant lieu ou non à un pic de déviateur. Cette ligne 
est appelée « ligne de division initiale IDL » (Figure !-33). Elle paraît jouer le même rôle que 
la zone de transition de Castro (1969). L'IDL correspond à une ligne à ls constant. Par 
définition, la ligne d'état quasi stable (QSSL), constituant la première ligne de référence, 
correspond à ls = 1, alors que la deuxième ligne de référence, qui est la ligne e = e0 ou la 
40 
Chapitre I : Éléments bibliographiques sur la rhéologie des sables 
ligne ¡CL, correspond à ls = 0. Les états initiaux à ¡s < 0 correspondent à une résistance 
résiduelle nulle. La figure 1-34 illustre un exemple d'isovaleurs en lE pour le sable de 
Toyoura, d'après Ishihara (1993). 
Par ailleurs, l'indice d'état garde toutes ¡es propriétés du paramètre d'état, notamment 
l'homoîhétie des chemins de contraintes effectives dans des essais à ls constant comme ie 









Figure 1-32 Définition de l'indice d'état ls, ishihara (1993) 
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Figure 1-33 Définition de la ligne de division initiate SDL, Ishihara (1993) 
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Figure 1-34 Courbes d'isovaleurs en ls pour le sable de Toyoura, Ishihara (1993) 
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Figure 1-35 Essais non drainés à !s constant, ishihara (1993) 
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1,8. CONCLUSIONS 
Cette étude bibliographique a permis de retracer quelques propriétés fondamentales 
des milieux granulaires. Plusieurs concepts ont été mis au point pour cerner le 
comportement mécanique de ces matériaux. Cependant certains points, tels que l'unicité de 
l'état critique ou l'établissement d'un critère de stabiiiié intrinsèque, font encore l'objet d'une 
grande divergence d'opinion. Ces points seront retraités à la lumière de l'étude 
expérimentale effectuée au chapitre III. 
Etant donné le rôle prépondérant que jouent les conditions initiales de mise en place 
d'un sol dans sa réponse à une sollicitation donnée, la notion d'indice d'état paraît d'une 
importance capitale pour la prise en compte de l'influence combinée du niveau de 
consolidation et de la densité. Toutefois, dans sa définition actuelle, l'indice d'état n'est 
valable que pour des cas de consolidation isotrope sous chargement monotone. Il serait 
alors intéressant d'étendre cette notion à des conditions plus générales en vue de son 




SUR LA MODÉLISATION 

Chapitre 11 : Éléments bibliographiques sur la modélisation 
IL 1. FORMULATION ELASTOPLASTIQUE DES LOIS DE COMPORTEMENT 
11.1.1 GENERALITES 
La théorie de l'élastoplasticité a été essentiellement développée dans le cadre de 
l'étude du comportement des métaux, à partir des résultats de Von Mises (1913), de Koîter 
(1960) et de Mandel (1965). Depuis son utilisation par Schofield et Wroth (1968) pour 
décrire le comportement des argiles (modèle Cam-Clay), la théorie de l'élastoplasticité a été 
largement étendue à l'étude du comportement des sols. Sous l'hypothèse de petites 
déformations, l'élastoplasticité permet la partition de l'incrément de déformations totales de 
en deux incréments de déformations réversibles dse et irréversibles dep comme suit : 
de = dee + dep (11-1) 
L'incrément de déformations élastiques de8 est relié à l'incrément de contraintes da par 
le tenseur d'élasticité Le : 
dg = Le dge (II-2) 
La théorie de la plasticité que nous allons décrire par la suite permettra de relier 
l'incrément de déformations plastiques dsp à l'incrément de contrainte da. Remarquons que 
ce schéma ne prend pas en compte les effets à long terme sur le comportement du 
matériau. 
11.1.2 ÉLASTICITÉ 
Bien qu'il soit difficile de mettre en évidence l'existence d'un domaine élastique 
réversible dans les sols à l'ordre des déformations mesurées (10'2 à 10"1), l'hypothèse de 
son existence reste très utile pour décrire le comportement des sols, notamment sous 
chargement cyclique. 
L'élasticité peut être identifiée grâce à un essai de charge-décharge-recharge à 
l'œdomètre ou au triaxial en cisaillement. Quand la relation entre ¡a déformation et ¡a force 
qui l'a provoquée est linéaire, il s'agit d'une élasticité linéaire. Dans ce cas, la loi de Hooke 
est souvent utilisée pour décrire le comportement par le biais de deux paramètres, le module 
de Young E et le coefficient de Poisson v. Ces deux constantes sont mesurables à partir 
d'essais de laboratoire. La loi de comportement élastique, pour un matériau isotrope, s'écrit 
alors comme suit : 
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a=Mr(|)l + 2 | i | 
1 + v v 
ou E = —=— g-~tr(g)l (II-3) 
1 étant la matrice identité. A. et p. sont les deux coefficients de Lamé, donnés en fonction de E 
et v par les relations : 
X = -
vE 
(l + v)(l-2v) 
E (11-4) 
¡1 = 2(1 +v) 
Il est fréquent d'utiliser d'autres paramètres élastiques qui sont le module de 







K et G permettent de décomposer la déformation élastique en une partie volumique 
(changement de taille tout en gardant la même forme) et une partie de distorsion 
(changement de forme à volume constant) respectivement. Au triaxial, pour un matériau 
isotrope, la matrice d'élasticité s'écrit alors : 





avec dp' : incrément de la contrainte moyenne effective, 
dq : incrément du déviateur de contraintes, 
àt\, : partie élastique des déformations volumiques associée à dp', 
deed : partie élastique des déformations déviatoriques associée à dq. 
Toutefois, l'expérience a montré que l'élasticité dans les sols n'est pas linéaire 
Souvent le module de Young E varie avec l'état de contraintes dans le sol alors que le 
coefficient de Poisson v peut être considéré comme constant pour un indice des vides 
donné comme l'ont montré plusieurs travaux parmi lesquels les travaux de Kondner et al. 
(1963), Duncan et Chang (1970), Rowe (1971), Hardin (1978) et Lade et al. (1987). Par 
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conséquent, le choix d'un module de Young et sa généralisation à n'importe quel état de 
contraintes doivent être réalisés avec beaucoup de prudence. Ainsi, il existe trois théories 
(Truesdell et Noll, 1965 ; Chen, 1985 ; Loret 1986) de comportement élastique d'un 
matériau : Phypoélasticîé, l'élasticité et î'hyperélasticité. En hypoélasticité, la loi de 
comportement est donnée sous la forme incrémentale mais non integrable suivante : 
dg=L(e)de (II-7) 
Le principal avantage de l'hypoélasticité réside dans sa simplicité d'utilisation. 
Cependant, il a été montré que cette approche peut conduire à une violation du principe de 
conservation de l'énergie (Zytynski et al., 1978 ; Boyce, 1980) car, sur un chemin fermé de 
contrainte, l'énergie dissipée ou générée n'est pas nulle. 
Si la loi de comportement est de la forme de l'équation (li-7) mais integrable de sorte 
que l'on peut écrire öij = CMJ(E), c'est un comportement élastique comme la loi proposée par 
Nova et Wood (1979). Cependant, le problème de l'énergie est valable pour ce 
comportement aussi. 
Il s'agit d'une hyperélasticité si le tenseur contrainte er dérive d'un potentiel V(£) 
En principe, il n'y a pas de différence dans la signification physique entre l'élasticité et 
I'hyperélasticité sauf dans le cas de grandes déformations. Un exemple d'expression pour 
décrire le comportement hyperélastique a été donné par Boyce (1980) et Loret (1985). 
IL 1.3 PLASTICITÉ 
IIJ.3.1 INTRODUCTION 
Selon Mandel (1978), un comportement plastique est le comportement d'un corps qui 
prend des déformations permanentes sans se fissurer. Par rapport à l'élasticité, la théorie de 
la plasticité introduit deux notions, le seuil de plasticité et ia direction d'écoulement. 
Le seuil de plasticité, défini dans l'espace des contraintes, est le seuil au-dessus 
duquel les déformations deviennent irréversibles. Dans le cas uniaxial, ce seuil est défini par 
une valeur a0 donnée de la contrainte a. Si a est inférieur à a0, le comportement est 
élastique. Au-delà de o0, lors d'un cycle de charge-décharge, on voit apparaître des 
déformations résiduelles. Dans un problème bidimensionnel ou tridimensionnel, le seuil de 
plasticité est défini par la surface de charge F. Elle représente le critère de plasticité. 
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Le premier critère de plasticité en mécanique des sols fut proposé par Coulomb en 
1773. Depuis, un autre critère fut introduit par Tresca (1868) à !a suite d'expériences sur le 
plomb. Ensuite, Von Mises (1913) a proposé, pour une application aux métaux, un critère de 
plasticité qui tient compte de la contrainte intermédiaire. Une généralisation aux sols de ce 
critère a donné lieu au critère de Druker et Prager (1952). La figure 11-1 montre une 
présentation de quelques critères de plasticité dans l'espace des contraintes. Ces critères 
sont destinés à des matériaux isotropes. Ainsi, ils ne sont fonction que des invariants du 
tenseur des contraintes. L'étude de la plasticité anisotrope a été abordée par divers auteurs. 
Parmi les travaux les plus importants citons ceux de Hill (1950) et de Boehler (1978). 
Figure 11-1 Différents critères de plasticité dans l'espace des contraintes 
//. 1.3.2 SURFACE DE R UPTVRE 
La rupture dans les sols se manifeste, entre autre, par des glissements de pentes 
naturelles ou de remblais artificiels. En général, deux types de ruptures sont distingués : la 
rupture fragile, qui intervient sans qu'il y ait eu plastification auparavant, et Sa rupture ductile, 
qui a lieu après apparition de déformations plastiques comme c'est souvent le cas dans les 
sols. Plusieurs études expérimentales ont été réalisées pour établir un critère de rupture des 
sols (Lade et Duncan, 1973 ; Gudehus, 1973 ; Matsuoka et Nakai, 1974 ; Lade, 1977, 1978). 
La figure II-2 indique la forme de la surface de rupture obtenue par Lade (1977). Un bon 
critère de plasticité doit respecter au mieux la forme observée expérimentalement à la 
rupture. Dans les sols et en particulier pour les sables, les critères de rupture les plus 
connus sont les critères de Mohr-Coulomb, de Matsuoka et Nakai (1974) et de Lade (1977) 
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(Figure l!-3). Bien qu'il ne tienne pas compte de l'effet de la contrainte intermédiaire, le 
critère de Mohr-Coulomb reste !e critère de rupture le plus utilisé pour sa simpiicité et sa 
bonne approche des résultats expérimentaux. Dérivant du critère de Tresca (1868), il s'écrit : 
F(&) = G¡ - a 3 +(GJ +a3)sin<j>™2ccos(|) (II-8) 
avec l'hypothèse que a-, > G2 > o3. <f> est l'angle de frottement interne du soi. c est sa 
cohésion. 
IIJ.3.3 SURFACE DE CHARGE 
En général, la surface de charge F dépend de l'état de contraintes et des paramètres 
d'écrouissage qui permettent de décrire son évolution dans cet espace lorsque les 
déformations plastiques se produisent. La fonction de charge est une fonction convexe du 
tenseur des contraintes. 
II.1.3.3.1 Écriture 
D'une manière générale la surface de charge s'écrit sous la forme : 
F(o, R) = 0 (II-9) 
o : tenseur de contraintes, 
R : l'ensemble des paramètres d'écrouissage (des valeurs scalaires ou des tenseurs). 
Les paramètres d'écrouissage, qui sont des variables internes selon la formulation 
thermodynamique, sont liés aux déformations plastiques. Si la surface de charge F ne 
dépend pas des paramètres d'écrouissage, il s'agit d'une plasticité parfaite. Selon le signe 
de F, deux types de comportement sont considérés : 
• F< 0 : le point de charge est dans le domaine élastique ; 
• F = 0 : un écoulement plastique pourrait se produire, accompagnant ainsi les 
déformations élastiques. 
F>0 est un cas impossible car le schéma de la plasticité classique impose que le point 
représentatif de l'état de contraintes ne puisse sortir de la surface. Cela est traduit par la 
condition de consistance qui s'écrit : 
dFfeR) = 0 (11-10) 
Lorsque F = 0, on distingue deux cas possibles : 
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Cas de la charge : 
F(CT,K) = 0 
dF(a,R) = 0 
et 
dF(a, R) 
da Í / < 7 > 0 {écrouissage positif) (11-11) 
ou 
dF(a,R)
 e , 
L de>0 (écrouissage quelconque) da 
Les déformations irréversibles apparaissent et le domaine élastique augmente avec 
l'écrouissage. 




da da_<Q (écrouissage positif) (M-12) 
ou 
dF(a,R) 
LLde<0 (écrouissage quelconque) 
àa ~ 
L'incrément de contraintes est dirigé vers l'intérieur du domaine élastique, il n'y a donc 
pas de déformation plastique. 
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Figure 11-2 Surface de rupture expérimentale, d'après Lade (1977) 
Figure il-3 Surfaces de rupture de Mohr-Couîomb, de Matsuoka et Nakai (1974) 
et de Lade (1977) 
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II.1.3.3.2 Détermination de la surface de charge pour les sols 
Si pour les métaux une surface de charge de type Von Mises associée à un 
écrouissage isotrope ou cinématique convient, i! n'en est pas de même pour les sols. La 
forme de la surface de charge est beaucoup plus difficile à déterminer de façon précise. 
Ainsi, il existe deux approches de détermination de la surface de charge, l'une théorique et 
l'autre expérimentale. Une étude détaillée de ces méthodes est donnée par Loret (1981). 
La méthode théorique est basée sur l'écriture de l'énergie dissipée. Elle est plutôt 
utilisée dans des modèles associés, tels que le modèle Cam-Clay et Cam-Clay Modifié, car 
elle n'est pas rattachée directement à la surface de charge mais au potentiel plastique. 
Pour construire la surface de charge, Poorooshab et al. (1967) et Tatsuoka et Ishihara 
(1974) proposent une méthode expérimentale, basée sur des essais triaxiaux sur sable, 
(Figure II-4). D'après Loret (1981), cette méthode est insuffisante car elle privilégie le trajet 
triaxial classique et ne donne aucune information quant à la forme de la surface sur un 
chemin à rapport de contraintes r\ constant. Cette méthode a aussi été largement utilisée 
dans le cas des matériaux argileux pour préciser ia forme de la surface de charge (Tavenas 
et Leroueil, 1978 ; Magnan, 1986 ; Lépidas et Magnan, 1990). 
Une autre méthode consiste à définir la surface de charge à partir d'une surface de 
rupture (Lade et Duncan, 1975 ; Vermeer, 1980). Dans ce cas, ia surface de charge a la 
même forme que la surface de rupture. Elle s'écrouit de manière isotrope au cours du 
chargement jusqu'à atteindre la surface de rupture. Le principal inconvénient de ce type de 
surface de charge est qu'elle est. comme la surface de rupture (§ 1.1.2), ouverte sur l'axe 
hydrostatique. Une telle surface ne permet pas l'obtention de déformations plastiques sur un 
chemin de compression isotrope ou à rapport de contraintes r\ constant, cela va à rencontre 
des résultats expérimentaux qui montrent que ce type de chemin est irréversible. Pour éviter 
cet inconvénient, Drucker, Gibson et Henkel (1957) ont suggéré de fermer la surface de 
charge par un « cap » centré sur l'axe hydrostatique (Figure 11-5). Ces surfaces s'inscrivent 
dans le cadre des modèles intitulés « modèles avec un cap ». 
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a-Trajet de chargement suivi 
» Po©<" OMh* »b ( OTt ) 
: lâcbe #»e.7?-fr78 
moy. dense t.O-60-&65 
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b-lnfluence de ia contrainte de consolidation c-lnfluence de la densité 
Figure II-4 Construction expérimentale de la surface de charge 
selon Tatsuoka et Ishihara (1974) 
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Figure 11-5 Forme de surface de charge avec un « cap », d'après Drucker, 
Gibson et Henkel (1957) 
II.1.3.4 RÈGLE D'ÉCROUISSAGE 
Dès leur apparition, les déformations irréversibles influent sur le comportement 
ultérieur du matériau. Pour tenir compte de cette mémoire et donc de l'histoire mécanique 
du matériau, on définit les paramètres d'écrouissage. On parle d'écrouissage positif ou 
durcissement s'il s'agit d'une élévation du seuil de plasticité et d'écrouissage négatif ou 
radoucissement dans le cas contraire. 
La règle d'écrouissage permet de définir l'évolution des paramètres d'écrouissage en 
fonction de la déformation plastique. Selon la progression de la surface de charge dans 
l'espace des contraintes, les types d'écrouissage classiques les plus utilisés sont 
f écrouissage isotrope, l'écrouissage cinématique et l'écrouissage combiné. 
H.1,3.4.1 Écrouissage isotrope 
L'écrouissage est isotrope si la surface de charge évolue d'une manière homothétique 
dans toutes les directions. Dans ce cas, le paramètre d'écrouissage est un scalaire. Pour les 
sois, ü est souvent défini par une contrainte moyenne isotrope pc. Cet écrouissage a été 
proposé par Hill (1950) et Hodge (1955). Il est très utilisé pour sa simplicité et sa bonne 
représentativité, surtout dans le cas du chargement radiai. 
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IL 1.3.4.2 Écrouissage cinématique 
Introduit par Ishlinski (1954) et Prager (1956), ¡I correspond à la translation de la 
surface de charge dans ¡'espace des contraintes. Une conséquence directe de ce 
déplacement réside dans !e fait que le domaine élastique, tout en restant constant, 
augmente dans la direction du chemin de contraintes et diminue dans la direction opposée ; 
c'est l'effet Bauschinger ainsi défini pour les métaux. En général, le paramètre d'écrouissage 
est un tenseur du deuxième ordre. L'écrouissage cinématique peut être linéaire, comme 
pour les matériaux isotropes, ou non linéaire s'il s'agit d'une plasticité anisotrope. 
H.1.3.4.3 Écrouissage combiné 
En général, il n'est pas réaliste de ne considérer que l'un ou l'autre des types 
d'écrouissage décrits ci-dessus car l'écrouissage isotrope n'est pas suffisant pour expliquer 
les phénomènes observés sous chargement cyclique (Adaptation, accommodation, etc.) et 
l'écrouissage cinématique a l'inconvénient de garder le domaine élastique constant. D'où la 
formulation d'un écrouissage combiné. La surface de charge se dilate et se translate d'une 
manière uniforme dans toutes les directions (eue subit une transformation affine dans 
l'espace des contraintes). 
H.l.3.5 POTENTIEL PLASTIQUE ET LOI D'ÉCOULEMENT 
La connaissance du potentiel plastique ou d'écoulement G fournit la loi d'évolution des 
déformations irréversibles, c'est à dire la loi d'écoulement. Le potentiel plastique G est dit 
associé s'il est confondu avec la surface de charge F. Dans ce cas, l'incrément vectoriel de 
déformation plastique est normal à la surface de charge et le matériau satisfait la règle de 
normalité. Si G est différent de F, le potentiel plastique est dit non associé. Dans le cas des 
matériaux granulaires, Poorooshab et al. (1966) ainsi que Tatsuoka et Ishihara (1974) ont 
montré que ces matériaux ne suivent pas la règle de normalité. Ainsi, dans certains modèles 
pour les sables (Nova et Wood, 1979 ; Pastor et al., 1985), la détermination du potentiel 
d'écoulement passe par l'écriture de l'expression de la dilatance et par l'hypothèse que la 
contribution élastique est petite devant la contribution plastique en déformation. En effet, les 
résultats expérimentaux de Stroud (1971) et Smith (1972) montrent que la dilatance dans les 
sables dépend uniquement de l'état de contraintes. En outre, Lanier et al. (1991) ont montré 
que la direction d'écoulement reste constante pour un rapport de contraintes ri constant. 
La dilatance d peut alors être représentée par une relation du type : 
dev de? 
d =
 dTSïH(î?)a,7t (,M3) 
û£d d£ d F 
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La figure i!~6 illustre, d'après Touati (1982), un exemple de courbes d'évolution de ¡a 
dilatance d en fonction du rapport de contraintes r¡ pour !e sable de Fontainebleau sous 
différentes contraintes de consolidation ac. 
Figure II-6 Variation de la dilatance au cours des essais triaxiaux de compression 
pour différentes conditions initiales (Touati, 1982) 
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11.2. MODELES DE COMPORTEMENT ELASTOPLASTIQUES DES SOLS 
Les plus célèbres modèles de comportement élastoplastiques des sols (Roscoe, 
Schofieid et Thurairajah, 1963 ; Roscoe et Burland, 1968) sont issus de la théorie de l'état 
critique développée par Roscoe, Schofieid et Wroth (1958) et Schofieid et Wroth (1968). Ils 
ont été conçus pour reproduire le comportement des argües au triaxial. Depuis, divers autres 
modèles ont vu le jour en variant le type d'écrouissage, la forme de la surface de charge, 
etc. Ces modèles ont été classés en trois catégories : Les modèles élastoplastiques parfaits, 
les modèles à simple surface de charge et les modèles à double surface de charge. 
Dans ce qui suit, nous ne nous intéresserons qu'aux modèles écrouissables, en 
l'occurrence les deux derniers types de la classification car, pour les modèles 
élastoplastiques parfaits, la surface de charge ne s'écrouit pas, elle est fixe dans l'espace 
des contraintes et coïncide avec le critère de rupture. À l'intérieur de la surface, le 
comportement est élastique et, quand l'état de contraintes atteint la surface de charge et y 
reste, un écoulement plastique se produit. 
11.2.1 MODÈLE À SIMPLE SURFACE DE CHARGE 
Les modèles à surface de charge fermée tels que le modèle de Drucker, Gibson et 
Henkel (1957) furent les premiers modèles élastoplastiques avec écrouissage pour les sols. 
La surface de charge est construite à partir du critère de rupture de Mohr-Coulomb. Par la 
suite, apparurent les modèles élastoplastiques avec écrouissage, associés à une surface de 
charge déduite d'une expression de la dissipation du travail plastique. Ce sont les modèles 
développés par l'école de Cambridge pour décrire le comportement des argiles (Cam-Clay 
original par Roscoe, Schofieid et Thurairajah, 1963 et Cam-Clay Modifié par Roscoe et 
Burland, 1968). Ces modèles ont donné naissance aux modèles dits d'état critique. Les 
modèles Cam-Clay sont des modèles associés, à écrouissage isotrope. Le paramètre 
d'écrouissage est fonction de la déformation plastique voîumique. 
Suivant le modèle Cam-Clay, de nombreux autres modèles pour décrire le 
comportement des matériaux granulaires ont été développés, surtout après l'établissement 
du concept de ligne de transformation de phase (Ishihara et ai., 1975 ; Luong, 1978). Ainsi, 
pour tenir compte du phénomène de la dilatance dans les sables denses, Nova et 
Wood (1979) proposent un modèle de comportement avec une nouvelle surface de charge, 
basée sur les résultats expérimentaux de Poorooshab et (1971) et de Tatsuoka et 
Ishihara (1974), et une nouvelle loi d'écoulement, basée sur les travaux de Stroud (1971) et 
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de Narny (1970). La figure II-7 illustre Ses formes de ¡a surface de charge et du potentiel 
plastique utilisés dans ce modèle. À partir d'un certain niveau de contraintes, !e potentiel 
plastique est non associé mais aucune hypothèse n'est faite sur l'existence de l'état critique. 
La rupture de Mohr-Coulomb est définie par un module d'écrouissage nui. Le paramètre 
d'écrouissage dépend de la partie volumique et de la partie déviatorique des déformations 
plastiques. Ce modèle contient 7 paramètres qu'on peut déterminer à partir d'un essai 
triaxial. Des simulations de la liquéfaction statique, effectuées par ce modèle, ont montré 
une concordance satisfaisante avec les résultats expérimentaux obtenus par Castro (1969), 




Figure 11-7 Surface de charge (a) et potentiel d'écoulement (b) dans le modèle de 
Nova et Wood (1979) 
0 1 2 3 4 5 
cc*4kgf/cms 
10 , .A 
Figure li-8 Simulation d'un essai de liquéfaction 
par le modèle de Nova et Wood (1979) 
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H.2.2 MODÈLES A DOUBLE SURFACE DE CHARGE 
Par construction, dans un modèle à simple surface de charge, un incrément de 
contrainte engendre un incrément de déformation plastique identique quelle que soit la 
direction de chargement. Cependant, des résultats expérimentaux, notamment ceux obtenus 
par Tatsuoka et Ishihara (1974) à partir d'essais triaxiaux sur sable, ont montré qu'il existe 
des chemins plus défavorables que d'autres quant au développement de déformations 
irréversibles pour le même incrément de contrainte, comme le montre la figure II-9. D'où 
l'idée de distinguer différents mécanismes de génération de la déformation plastique utilisée 
par certains auteurs tel que Lade (1977), Vermeer (1978) et Loret (1981), suivant en cela la 
théorie des multimécanismes développée par Koîter (1953) et Mandel (1965), 
Un exemple intéressant de modèle à double surface de charge est le modèle de 
Vermeer (1978). Ce modèle est utilisé pour la description du comportement des sols 
granulaires, au triaxial, sous chargement initial, déchargement et rechargement. C'est un 
modèle isotrope, hyperélastique à deu* mécanismes (Figure 11-10). Le premier mécanisme 
est un mécanisme de consolidation (volumique uniquement) avec un potentiel plastique 
associé. Le deuxième mécanisme, qui est purement déviatorique (mécanisme de 
cisaillement), est basé sur le critère de rupture défini par Matsuoka et Nakaï (1977) et sur 
l'équation de contrainte-dilatance de Rowe (1971) comme loi d'écoulement. Le potentiel 
plastique dans ce cas est non associé. Par ailleurs, en charge (la décharge est supposée 
élastique), l'activation de l'un ou l'autre mécanisme dépend du trajet de chargement. Dans le 
plan du triaxial (q, p) et comme le montre la figure lî-10, on peut distinguer quatre zones. 
Une zone élastique à l'intérieur des deux surfaces (I). Une zone d'activation du mécanisme 
volumique (II) et une du mécanisme de cisaillement (III). La dernière région correspond à 
l'activation des deux mécanismes (IV). La déformation totale s'écrit alors comme la somme 
de la déformation élastique et des déformations plastiques correspondant aux mécanismes 
activés. 
L'intérêt de ce modèle réside d'abord dans le faible nombre de ses paramètres (7 dans 
la première version et 5 dans la version 1980). Par ailleurs, il prend bien en compte 
l'influence de la nature de chargement sur le comportement. Cependant, le découplage des 
phénomènes de compression isotrope et de distorsion dû à l'hypothèse de mécanismes 
indépendants n'est pas réaliste. 
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Figure 11-9 influence du trajet de chargement sur tes déformations plastiques, 






300 r ^ 
Figure H-10 Surfaces de charge du modèle de Vermeer (1978) 
dans ie plan (q, p') 
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À partir de l'étude expérimentale des trajets de chargement sur des chemins de 
distorsion et radiaux, Loret (1981, 1985) a proposé un modèle similaire à celui de Vermeer 
(1978) avec une surface de consolidation elliptique et une surface de distorsion basée sur le 
travail plastique normalisé de distorsion. La figure 11-11 présente des prédictions du modèle 












ttppttl iê canWiiat* r\ 
f> I n i t i a l «o,3 MP-
4 
a- Sable dense. 
lêfftn il cer.tfiin:« r¡ 
Figure ¡1-1 "I Essai triaxial à contrainte moyenne constante, comparaison 
prédiction - expérience (Loret, 1981) 
H.2.3 MODÈLES BASÉS SUR LE PARAMÈTRE D'ÉTAT 
L'intérêt d'un tel type de modèle réside dans le fait qu'il permet de tenir compte, par le 
biais du paramètre d'état v¡.< (ou de tout autre paramètre similaire, voir chapitre I), de l'effet 
combiné de la contrainte de consolidation et de ¡'indice des vides sur le comportement des 
sables. Ainsi, Jefferies (1993) a proposé un modèle d'état critique rigide-plastique (piastique 
parfait sans déformation élastique) associé, nommé <- Nor-Sand », destiné à décrire le 
comportement monotone drainé des sables. La surface de charge est proche de celle 
utilisée dans le modèle Cam-Clay. La règle d'écrouissage dépend de la distance, dans 
l'espace (q, p',e), séparant le point actuel d'un certain point image. Ce dernier point est situé 
sur ¡a surface de charge. I! est défini par un taux de déformation volumique nul 
(Figure 11-12). Quand le point courant dépasse le point image, l'écrouissage devient négatif. 
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L'évolution du point image est contrôlée par le paramètre d'état y. Il y a rupture lorsque le 
point image se trouve sur ¡a courbe d'état critique. La figure 11-13 montre des simulations du 
comportement drainé d'un sable à différentes valeurs du paramètre d'état effectuées par le 
modèle Nor-Sand. 
Outre l'introduction du paramètre d'état dans le formalisme des lois de comportement, 
la particularité de ce modèle réside dans le fait que c'est un modèle associé, ce qui n'est pas 
le cas des autres modèles destinés à décrire le comportement des sables. Il permet de plus 
de prédire un écrouissage positif et négatif sur le même chemin, cela n'est pas commun aux 
autres modèles d'état critique. 
Dans un cadre similaire à celui du modèle de Nova et Wood (1979), Saïîta (1994) a 
développé un modèle, basé sur l'indice d'état iS) pour décrire le comportement des sables 
lâches et denses sous chargement monotone et celui des sables lâches sous chargement 
cyclique. Le mécanisme de plasticité est basé sur îe principe que la surface de charge 
initiale, nommée surface de charge d'état, ainsi que son évolution, dépendent des conditions 
initiales. L'introduction des conditions initiales dans la surface de charge se traduit par la 
prise en compte d'un état (q¡, p'f), dépendant de ls et défini par Se point R comme le montre 
la figure 11-14, dans l'écriture de i'expression du critère de plasticité. Dans un essai de 
liquéfaction, le point R(qf, p'f) représente l'état résiduel du matériau à un indice des vides 
donné. La modélisation du comportement cyclique est basée sur le concept de surface 
frontière (voir paragraphe 3.2) et sur l'hypothèse d'une décharge élastique anisotrope. Ce 
modèle permet en particulier, grâce à l'introduction de l'indice d'état, de prédire la droite 
d'effondrement (Sladen et al., 1985) aussi bien en monotone qu'en cyclique comme le 
montre ia figure 11-15. Cependant, le concept de surface de charge d'état ainsi que la 
définition du point R pour les sables denses ne permettent pas, dans leurs états actuels, ia 
modélisation de la mobilité cyclique. 
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Figure il-12 Définition de t écrouissage dans fe modèle Nor-Sand 
(Jefferies, 1993) dans l'espace (q, p', e) 
Figure ¡i-13 Simulations d'essais triaxiaux drainés pour différentes valeurs du 
paramètre d'état \\i0, obtenues par le modèle Nor-Sand (Jefferies, 1993) 
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Figure 11-14 Surface de charge d'état dans le plan du triaxial (Saïtta, 1994) 
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Figure Ü-15 Simulation de la droite d'effondrement en monotone et en cyclique par le 
modèle de Saïtta (1994) 
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IU.l INTRODUCTION 
Les modèles basés sur des théories simples d'écrouissage isotrope, cinématique 
linéaire ou écrouissage combiné tels que les modèles décrits ci-dessus sont suffisants pour 
décrire le comportement d'un matériau sous chargement monotone. Au contraire, en cas de 
chargement cyclique, ces théories ne sont pas suffisantes pour représenter correctement les 
phénomènes cycliques comme l'effet de rocher, la stabilisation ou ies boucles d'hystérésis. 
Ainsi, pour pallier cette insuffisance, différents moyens ont été déployés tels que 
l'introduction d'écrouissage cinématique non linéaire (Lassoudière, 1984 ; Cambou et Jafari, 
1988), le développement de modèles à multisurface (Mroz, 1967) ou de modèles basés sur 
la théorie de l'élastopiasticité généralisée (Zienkiewicz et al., 1985). Ces moyens font l'objet 
des paragraphes suivants. 
H.3.2 CONCEPT DE SURFACE FRONTIÈRE (BOUNDING SURFACE) 
H.3.2.1 CONCEPT DE CHAMP DE MODULES PLASTIQUES 
Initié par Mroz (1967) dans le cadre de l'étude du comportement cyclique des métaux, 
ce concept est basé sur l'hypothèse de l'existence d'une infinité de surfaces de charge 
imbriquées les unes dans les autres. Chacune d'elles est associée à un module plastique. 
L'écrouissage est cinématique. À l'intérieur de la première surface de charge, le 
comportement est élastique. Quand le point courant atteint la surface de charge, celle-ci se 
translate jusqu'à devenir tangente à la surface suivante. À ce moment, le module plastique 
prend la valeur correspondant à cette dernière surface. Ainsi le module plastique varie en 
escalier. La figure 11-16 montre un exemple d'évolution de ces surfaces sur un chemin 
triaxial de charge-décharge-recharge d'après le modèle de Prévost (1978). Cette approche 
est utilisée dans les modèles de Prévost et Hoëg (1977) en considérant des cercles, de 
Mroz et al. (1979) avec des ellipses et de Hujeux (1979) en utilisant des cercies dans le 
cadre de la loi des multimécanismes. Ce concept a été appliqué aux sols par Prévost (1978) 
et Mroz, Norris et Zienkiewicz (1978). La figure 11-17 illustre une simulation d'essai triaxial 
cyclique non drainé d'après Mroz, Norris et Zienkiewicz (1981). 
L'inconvénient de ce type d'approche est que la règle d'évolution n'est facile à formuler 
que pour des formes simples de surface de charge tel un cercle ou une ellipse. De plus, il 
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n'est pas toujours commode, du point de vue numérique, de mémoriser un grand nombre de 
surfaces de charge. 
Figure 11-16 Application du concept de champ de modules plastiques à un chemin 
triaxial de charge-décharge, d'après le modèle de Prévost (1978) 
Figure 11-17 Simulation d'un essai triaxial non drainé par le modèle à deux surfaces de 
Mrozeta/. (1981) 
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1132.2 CONCEPTÚE SURFACE FRONTIÈRE 
Le concept de surface frontière a été d'abord développé par Krieg (1975) ainsi que 
Dafalias et Popov (1975) pour les métaux, ensuite par Mroz, Norris et Zienkiewicz (1979) 
pour les sols dans ie plan du triaxial en liaison avec la théorie de l'état critique, et appliqué 
aux argiles par Dafalias et Herrmann (1982). 
Bien qu'il paraisse comme un cas simplifié du concept du champ des modules 
plastiques, Dafalias et Herrmann (1982) soutiennent que ce concept n'en est pas équivalent 
car il concerne de simples modèles de comportement. En effet, il s'agit de considérer une 
seule surface dite surface frontière à l'intérieur de laquelle se produisent des irréversibilités 
en charge (la charge est définie par nT da > 0 avec n la normale extérieure à la surface de 
charge). Le domaine purement élastique n'existerait alors plus sauf pour la décharge 
(nT da < O), supposée totalement élastique. Le module plastique varie d'une manière 
continue suivant une règle d'interpolation linéaire réalisée entre un point de référence, en 
l'occurrence l'origine des axes O, et un point image M' situé sur la surface frontière comme 
l'illustre la figure 11-18. Le point image M' est déterminé par l'intersection entre la ligne 
radiale passant par le point courant M et la surface frontière. Les directions de chargement 
au point courant sont identiques à celles du point image (les directions d'écoulement sont 
confondues avec les directions de chargement car il s'agit d'une application aux argiles avec 
un modèle associé). La surface frontière se différencie d'une surface de charge classique 
par le fait que des déformations plastiques peuvent aussi se produire à l'intérieur de la 
surface. Elles sont d'autant plus importantes que le point de chargement est près de la 
surface frontière. Si l'état de contraintes est sur la surface frontière, cette dernière joue le 
rôle d'une surface de charge. Ainsi, les déformations et les contraintes sont déterminées 
comme dans la théorie de l'élastopîasticiîé classique. 
Mroz et Norris (1982) ont proposé une autre méthode de détermination du point image 
avec l'option de conserver un domaine élastique à l'intérieur de la surface frontière. Il s'agit 
de considérer l'intersection entre la surface frontière et la direction de l'incrément de 
contraintes comme le montre la figure 11-19 avec (a) et sans (b) l'hypothèse d'un domaine 
élastique initiale. Cette méthode a l'avantage de prendre en compte l'influence de la 
direction de chargement sur la génération des déformations plastiques, sans utilisation de 
modèles à double surface de charge. Aussi, la règle d'interpolation a été transformée en une 
loi non linéaire en mettant l'expression de Dafalias en puissance. 
Le paramètre y de la puissance est un nouveau paramètre du modèle. Il contrôle l'amplitude 
des déformations plastiques à l'intérieur de la surface frontière. 
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L'intérêt de ce concept est qu'il permet d'adapter tout modèle élastoplastique à 
écrouissage isotrope aiin qu'il puisse prédire des déformations irréversibles, dans un 
domaine censé être élastique (dans une formulation élastoplastique classique), avec un 
minimum de paramètres supplémentaires. Il suffit pour cela de se donner une méthode de 
détermination du point image situé sur la surface frontière et une règle d'interpolation pour 
calculer le module plastique. En outre, il offre la possibilité de choisir des lois de variation 
très flexibles du module plastique, que l'on peut adapter au comportement réel du matériau. 
La capacité du modèle à produire des déformations irréversibles à l'intérieur de la surface 
frontière est d'une importance capitale pour la bonne simulation du comportement cyclique 
des sols. 
JI.3.3 MODÈLE BASÉ SUR LA THÉORIE DE UÉLASTOPLASTICITÊ 
GÉNÉRALISÉE 
Telle qu'elle a été définie par Zienkiewicz et Mroz (1984), la théorie de la plasticité 
généralisée constitue une généralisation des hypothèses de la plasticité classique. En effet, 
cette théorie consiste en la donnée d'une expression du module plastique ainsi que des 
directions de chargement et d'écoulement. Dans le cas d'un problème de plasticité simple, le 
cheminement classique pour l'obtention du module plastique est très avantageuse. 
Cependant, dès qu'il s'agit de décrire un comportement plus élaboré comme le 
comportement cyclique, la description d'un modèle dans des termes classiques devient très 
complexe et la donnée directe d'un module plastique est aiors plus avantageuse. 
L'expression du module plastique peut aiors être formulée, par exemple, par le biais du 
concept de surface frontière (la plasticité classique est alors utiliser pour décrire la surface 
frontière), ou elle peut être postulée d'une manière arbitraire en se basant sur des 
observations expérimentales pour obtenir sa forme générale. 
Dans ce cadre, Zienkiewicz et ai. (1985) ont proposé un modèle adapté au 
comportement des argiles sous chargement cyclique. Ce modèle a été établi à partir du 
modèle Cam-Clay. Pour prendre en compte les déformations irréversibles à la charge à 
l'intérieur de la surface de charge (cas du chargement cyclique), le module plastique HL au 
point de charge est déterminé à partir de ¡a loi d'interpolation proposée par Mroz et Norris 
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Les quantités 8 et 50 sont les distances de l'origine au point courant de contraintes P' 
et de l'origine au point image P respectivement (Figure 11-20). y est un paramètre du modèle. 
CS 
HL est le module plastique au point P déterminé selon ¡es règles de l'élastoplasticité 
classique. La direction de chargement n' au point P' est identique à la direction n au point P. 
La décharge est supposée élastique. 
Pastor et al. (1985) ont proposé un modèle adapté au comportement des sables sous 
chargements monotone et cyclique. Les expressions de la surface de charge et du potentiel 
d'écoulement, illustrés dans la figure 11-21, découlent de la loi d'écoulement proposée par 
Nova et Wood (1979). Le module plastique à la charge est déterminé de la même manière 
que dans le modèle de Zienkiewicz et a!. (1985). La règle d'écrouissage qui permet de 
es 
déterminer le module plastique H L sur la surface frontière dépend de la déformation 
volumique plastique et du travail plastique de distorsion suivant l'expression proposée par 
Wilde (1977). Contrairement au modèle précédent, la décharge n'est plus supposée 
élastique. Ainsi, l'incrément de déformation plastique s'écrit : 
d£P=7r~2gUUTdg) CM 5) 
u 
*V 
"gui ^ i 1 1 gLl 
ngu2 — ngL2 
(11-16) 
n9Li et ngL2 sont les composantes du vecteur d'écoulement à la charge, n est le vecteur de 
chargement. Hu est le module plastique à la décharge, il est calculé comme suit : 
• dans le domaine subcaractéristique (r\ < Mg), 
Hu = H u 0 
í Vr, 
v M s ; 
(11-17) 
• dans le domaine surcaractéristique (r¡ > Mg), 
Hu = Hu0 (11-18) 
Hu0 et yu sont des paramètres du modèle, riu est le rapport de contraintes à la décharge 
défini à partir du point où la décharge a eu lieu. 
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Figure 11-18 Surface frontière, d'après Dafalias et Herrmann (1982) 
Figure 11-19 Autre méthode de recherche du point image, d'après Mroz et Norris 
(1982). Avec un domaine élastique (a), sans domaine élastique (b) 
surface frontière 
n K Ma£/a 
o<* Pt'/R 
Figure li-20 Surface frontière d'après Zienkiewicz et al. (1985) 
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Par rapport aux autres modèles à écrouissage combiné existants dans la littérature, ce 
modèle présente i'avanîage d'un nombre de paramètres réduits (9 + 3 pour le comportement 
cyclique). La figure 11-22 illustre des comparaisons entre résultats expérimentaux et 
prédictions du comportement monotone non drainé d'un sable à différentes densités. En 
outre, grâce à la formulation décrite ci-dessus en décharge, il est capable de reproduire des 
niveaux élevés de plastification en décharge, tels que ceux observés expérimentalement 
dans les sables denses lors du passage de l'état caractéristique. 
*< / CSL / / 
/ 
„-J— / r~ Potentiel d'écoulement 
Surface de charge 
Figure 11-21 Surface de charge et potentiel d'écoulement 
dans le modèle de Pastor et al. (1985) 
Pastor et al. (1990) ont proposé une autre version du modèle, pour décrire le 
comportement monotone et cyclique des argiles et des sables, dans laquelle ils se donnent 
directement ¡e module plastique même sur la surface frontière. Dans ce cas, seuls le module 
plastique, les directions d'écoulement et de chargement sont requis pour la formulation du 
modèle. En charge, l'auteur propose une forme générale du module plastique obtenue en 
respectant les conditions suivantes : 
* en compression isotrope, d'après Se diagramme d'état critique (e, Inp'), on a ; 
p
 ? \— K dp' 
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• en cisaillement 
HL=H0p'f(Ti) (11-21) 
la fonction f(rj) doit respecter deux conditions, l'une au début du cisaillement et l'autre à la 
rupture définie par une valeur T]f du rapport de contraintes T|, comme suit : 
f(Tl) = l T| = 0 (11-22) 
Pour les matériaux granulaires, les auteurs proposent la fonction 1(r\) suivante 
/(T1) = 
Y 
1 - 1 -





avec T\f = n 1 + —I M 
a 
(11-24) 
Mg, Mf, a, y, ß0 et ßi sont des paramètres du modèle. 
Le modèle comporte 11 paramètres dont 3 rattachés au comportement cyclique. Il 
permet en particulier, grâce à l'expression donnée du module plastique, de simuler le 
radoucissement observé expérimentalement dans les sables denses et très denses sous 
chargement monotone en condition drainée. En cyclique, le modèle reproduit bien le 
comportement des sables lâches et denses. La figure ÍI-23 présente des simulations de la 
liquéfaction et de la mobilité cyclique ainsi que les résultats d'essais triaxiaux des mêmes 
phénomènes, obtenus par Tatsuoka (1972). 
Néanmoins, ce modèle, aussi bien ia version 1985 que 1990, présente l'inconvénient 
commun des modèles qui n'intègrent pas, dans la formulation, l'influence des conditions 
initiales sur le comportement. Différents jeux de paramètres sont alors nécessaires pour 
simuler chaque type de comportement (lâche, moyennement dense et dense). 
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b-Essai charge-décharge 
Figure 11-22 Simulations d'essais triaxiaux, selon le modèle de Pastor et al. (1985) 
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essai 
• a * 
(fei 
essai 
déformation axiale (%) 
simulation simulation 
déforamtion axiale (%) 
a-Liquéfaction cyclique (essai d'après Castro, 1969) 
essai essai 




-*« - i * * * e« 
déformation axiale (%} 
b-Mobil'rté cyclique (essai d'après Tatsuoka. 1972) 
Figure II-23 Comparaison entre résultats d'essais triaxiaux cycliques non drainés et 
prédictions selon le modèle de Pastor et a!. (1990) 
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11.4. CONCLUSIONS 
Dans le cadre élastoplastique choisi, nous avons passé en revue íes différents types 
de modèles existants pour la simulation du comportement des matériaux granulaires. Il en 
ressort que l'introduction de la notion de paramètre d'état dans un contexte de modélisation 
est une démarche intéressante dans la mesure où elle permet de garder un même jeu de 
paramètres pour simuler les différents types de comportement, dus aux variations des 
conditions initiales. Ensuite, pour sa grande souplesse d'utilisation et sa simplicité, la théorie 
de l'élastoplasticité généralisée semble être un cadre probant pour le développement de 





ÉTUDE EXPÉRIMENTALE DU COMPORTEMENT 
MONOTONE ET CYCLIQUE DES SABLES 

Chapitre III : Étude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables 
/ / / . / . INTRODUCTION 
Ce chapitre concerne l'investigation expérimentale réalisée sur le sabie d'Hostun à 
l'appareil triaxial. Une attention particulière a été portée au comportement du sol à 
l'effondrement et à l'état stable. Ces deux états sont spécialement importants pour 
l'évaluation de la rupture dans les sables lâches. 
Outre la description des équipements et procédures expérimentaux utilisés, l'étude 
comporte deux grandes parties. Dans la première partie, concernant le comportement du 
sable sous chargement monotone, des essais non drainés classiques sont présentés. Il 
servent essentiellement d'essais de référence pour la suite de l'étude. En outre, ils mettent 
en évidence le phénomène de l'effondrement ainsi que l'influence de différents paramètres 
sur le comportement des sables tels que la densité, le niveau de consolidation isotrope et 
anisotrope. Cette influence a été aussi évaluée par des essais à déviateur constant qui ont 
permis, entre autre, de valider la droite d'effondrement proposée par Sladen et al. (1985) 
comme critère de perte de stabilité dans les sables lâches. L'intérêt de ces essais réside 
dans le fait qu'ils conduisent à une diminution des contraintes effectives et qu'ils permettent 
donc de tester l'influence du chemin de contraintes sur la rupture aussi bien en termes 
d'apparition de perte de stabilité qu'en atteinte d'état stable de déformation. 
La deuxième partie traite du comportement cyclique, qui se traduit essentiellement en 
deux phénomènes, à savoir l'effondrement et la mobilité cycliques. Une campagne d'essais 
a été effectuée sur sable lâche pour évaluer l'influence de l'amplitude du déviateur cyclique 
sur l'apparition de l'effondrement. Il s'ensuit d'abord la détermination de la droite 
d'effondrement en cyclique, puis la suggestion d'un diagramme de comportement du sable 
qui unifie ¡es différents types de comportement que l'on peut observer dans les matériaux 
granulaires, valable pour tout état initial de déposition. Une autre série d'essais a été 
réalisée sur sable dense avec des quelque phases de charges - décharges afin de 
caractériser ¡'élasticité dans les sables. 
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III.2. EOUIPEMENTS ET PROCEDURES D'ESSAIS 
III.2.1 MATERIAU UTILISE 
Comme dans beaucoup de laboratoires de recherche français, le sable d'Hostun RF 
est ie matériau choisi pour cette étude. Il a été utilisé dans de nombreux cadres de 
recherche, notamment au GRECO Géomatériaux (1987, 1988) et à l'atelier international de 
Cleveland pour les lois de comportement pour sols grenus (Saada et Bianchini, 1988). 
D'origine éocène, le sable d'Hostun provient de la carrière de Beauregard, située à 
proximité d'Hostun, dans la Drôme. C'est un sable essentiellement siliceux à grains sub-
angulaires et d'une granulométrie uniforme comme le montre la courbe granulométrique de 
la figure 111-1. Flavigny et al. (1990) présentent les caractéristiques de ce sable. Nous 
retenons les caractéristiques données dans le tableau III-1 (g est prise égale à 9.81 m/s2). 




















Une autre grandeur souvent considérée pour évaluer la densité d'un échantillon, outre 
l'indice des vides, est l'indice de densité lD défini comme suit : 
ID = 
e max e 
e — p 
max min 
(111-1) 
L'indice de densité permet de comparer ¡'état de densité de différents matériaux entre eux. 
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SABLE RF 
D50 ; 320 
PROPRIÉTÉS P H Y S I C O - C H I M I Q . U E S ANALYSES CHIMIQUES 
Masse vclumique réelle (g/crrr) 2.65 
Masse voiumique apparente sans tassement ig /cnv) 1,30 
après tassement ( g / c m i 1,50 
Sur face spécifique irrrVg) 
Absorpt ion d'huile de lin (cm1/100 g) 
Repr ise d'eau à 65 % d'humidité relative Q,03 
Résistance pyroscopique (*CÎ 
Po in t de fusion {-C} 1.750 
p H 7.50 
Couleur Sri s blanc à beige rosé 
Perte au feu 
Silice totale (SsO-î 
Alumine (ALO,) 
Oxyde de t i tane fTiO-J 
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Figure 111-1 Caractéristiques et courbe granulométrique du sable d'Hostun, 
d'après Flavigny et al. (1990) 
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IIL2.2 DISPOSITIFS EXPÉRIMENTAUX 
Trois types d'appareillages ont été utilisés selon la nature de l'essai à réaliser. !l s'agit 
de l'appareil triaxial classique, de l'appareil triaxial de type Bishop et Wesley (1975) et de 
l'appareil triaxial cyclique. 
IH.2.2.1 APPAREIL TRIAXIAL CLASSIQUE 
La figure 111-2 présente un schéma de principe de l'appareil triaxial classique. Il est 
composé d'une presse d'écrasement, d'une cellule triaxiale et d'une chaîne de mesure. La 
presse, constituant le bâti de chargement, est une presse électromécanique à vitesse 
contrôlée. La cellule, qui se place sur le plateau de Sa presse, permet d'accueillir des 
échantillons cylindriques frettés d'une hauteur de 140 mm et d'un diamètre de 70 mm. La 
mise en pression de la cellule remplie d'eau permet d'appliquer la contrainte de confinement. 
La cellule est aussi équipée de deux capteurs de pression électriques servant à mesurer !a 
pression de confinement et la pression à l'intérieur de l'échantillon, dite contre-pression. Ces 
deux pressions sont fournies par un compresseur muni de détendeurs et d'interfaces air-
eau. Le capteur de la contre-pression sert aussi à mesurer la pression interstitielle dans le 
cas d'un essai non drainé. Les variations de volume, dans un essai drainé ou pendant la 
phase de consolidation, sont mesurées par un système de pots à mercure équipé de 
capteurs de déplacement inductifs (Figure HI-2), appartenant au même circuit que la contre-
pression. La force de cisaillement est mesurée par un capteur de force placé en haut du bâti 
de la presse. Le déplacement vertical de l'éprouvette est mesuré par un capteur de 
déplacement de type LVDT. 
III.2.2.2 APPAREIL TRIAXIAL DE TYPE BISHOP ET WESLEY (1975) 
Le schéma de principe est montré sur la figure ¡11-3. Le bâti de chargement constitue la 
différence essentielle par rapport à l'appareil triaxial classique. Le chargement est réalisé 
grâce au déplacement vertical du piston, effectué de manière hydraulique à partir d'une 
chambre de pression remplie d'eau désaérée. Un système GDS de contrôle digital 
régularise la pression et le volume d'eau désaérée dans la chambre pour contrôler la force 
ou le déplacement axial. 
Cet appareil permet de réaliser des essais en compression et en extension, monotone 
et cyclique, à déplacement ou à force contrôlé. Pour réaliser des essais en extension, la tête 
de l'éprouvette est solidarisée avec le bout supérieur du piston par une couronne et par 
l'application d'une pression négative entre les deux. 
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conf i n a i r u n i ^pE-HSîJ M e i u r t to la pr«îSiOn 
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tige de rappel pour la 
mesure de déplacement 
du piston 
. contre pressson 
. joint Bellofram 
amvée du contrôleur 
"pression-volume 
- secie 
. pression déviatonoue 
Figure lfl-3 Schéma de l'appareil triaxial de type Bishop et Wesley 
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IIL2.2.3 APPAREIL TRIAXIAL CYCLIQUE 
Un schéma de principe est présenté à la figure 111-4. il s'agiî d'une celîule triaxiale avec 
un système de chargement pneumatique asservi. Par le biais d'une interface air-eau, la 
pression de confinement est appliquée grâce à une pression d'air, contrôlée à partir d'une 
armoire de commande. 
Cet appareillage permet, grâce à un système d'asservissement pneumatique, de 
réaliser des essais cycliques à force ou à déplacement contrôlé avec des vitesses de 
sollicitations variables pouvant aller jusqu'à 1 Hz. Il est aussi possible de choisir entre 
différentes formes du signal, sinusoïdal, triangulaire ou carré. 
IIL2J ACQUISITION ET TRAITEMENT DES DONNÉES 
L'ensemble de la chaîne de mesure est relié à un micro-ordinateur via une carte 
d'acquisition. Un logiciel d'acquisition et de traitement des données permet de visualiser en 
temps réef l'évolution des différents paramètres de l'essai. Pour les essais à force contrôlée, 
une tabie traçante est utilisée afin de disposer d'un enregistrement graphique, surtout pour 
la phase post-perte de stabilité apparaissant dans les sables lâches. La rapidité d'apparition 
d'un te! phénomène ne permettait pas d'avoir d'enregistrement numérique suffisant avec les 
moyens disponibles dans le laboratoire. 
III.2.4 PROCÉDURE EXPÉRIMENTALE 
La procédure expérimentale consiste à fabriquer, saturer, consolider puis cisailler des 
éprouvettes de sable en utilisant un mode défini de préparation. 
III.2.4.1 PRÉPARA TION DE L'ÉCHANTILLON 
Selon le type d'essai et son objectif, deux méthodes de préparation ont été utilisées. 
Ce sont le déversement sec et le damage humide. Ces deux méthodes permettent de 
disposer d'une large gamme d'indices des vides. 
Le déversement sec en plusieurs couches est la technique généralement utilisée pour 
la réalisation d'échantillons denses à moyennement denses (lD > 0,45). 
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Figure lli-4 Schéma de l'appareil triaxial cyclique 
81 
Chapitre III : Étude expérimentale du comportement monotone et cycîique des sables 
Le damage humide, tel qu'il a été défini par Castro (1969) et utilisé par Habib (1977) ; 
Bousquet (1988) et Canou (1987, 1989), consiste à humidifier le sable avec une faible 
quantité d'eau (une teneur en eau de l'ordre de 3%) avant sa mise en place. Cela permet de 
donner au sable une cohésion apparente due à la capillarité créée entre les grains. Avec 
cette méthode de fabrication, on peut obtenir des indices des vides très élevés voire 
supérieurs à l'indice des vides maximum emax déterminé en utilisant le procédé standard 
ASTM. 
Dans les deux modes de préparation, le sable est déposé dans le moule en sept 
couches de hauteur et de masse égales. Pour obtenir la hauteur désirée, chaque couche 
peut être légèrement compactée si nécessaire en portant une attention particulière à 
l'homogénéité de l'éprouvette. 
Les échantillons sont montés dans un moule cylindrique de diamètre D = 70 mm et de 
hauteur H = 140 mm donnant un élancement H/D = 2, sur lequel on vient plaquer une 
membrane en latex de diamètre 0,3 mm grâce à l'application du vide entre celle-ci et le 
moule. Aux deux extrémités de l'éprouvette sont placées deux pierres poreuses pour 
permettre la circulation d'eau à l'intérieur de l'échantillon. Le démoulage est effectué en, 
appliquant une faible pression négative dans l'échantillon (de S'ordre de -20 kPa). Une fois !e 
moule retiré, cette pression est diminuée jusqu'à -100 kPa, pression de maintien de 
l'échantillon. Notons qu'à ce stade l'échantillon est déjà consolidé à sec sous une contrainte 
de 100 kPa. Si la pression de consolidation désirée est inférieure à 100 kPa, la pression du 
vide dans l'échantillon ne doit pas dépasser cette valeur. Pour que ¡a pression de maintien 
soit ramenée à l'extérieur, nous appliquons progressivement une contrainte de confinement 
au fur et à mesure que nous augmentons la pression du vide dans l'échantillon sans jamais 
dépasser la valeur de la pression de maintien pour ne pas consolider davantage le matériau. 
III.2.4.2 SATURATION 
La saturation est une étape importante dans !a procédure expérimentale car de sa 
qualité dépend la justesse de la réponse en pression interstitielle dans un essai non drainé 
et en déformation volumique dans un essai drainé. Pour obtenir un degré de saturation 
satisfaisant, un courant ascendant de gaz carbonique est initié dans l'échantillon sous faible 
pression (de l'ordre de 16 kPa) pendant 8 à 10 min, permettant ainsi de chasser l'air 
contenu. Ensuite, on fait circuler par gravitation de l'eau désaérée dans l'éprouvette pendant 
15 à 20 min. Comme le gaz carbonique restant à l'intérieur se dissout plus facilement dans 
l'eau sous pression, une contre-pression est alors appliquée par paliers sans varier la 
pression totale à laquelle est soumis l'échantillon. La qualité de la saturation est évaluée par 
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le biais du coefficient de Skempton B. Une fois la saturation terminée, une contrainte 
isotrope ACT3 est appliquée en fermant le drainage. Si Au désigne la surpression mesurée 
dans l'échantillon, le coefficient de Skempton (1954) B est donné par : 
AU = B[AG3 + AiAa, - Aa3)J (III-2) 
Comme Aa^ = Aa3, la formule devient: 
Au 
B = (III-3) 
Aö3 
La saturation est complète si B égaie 1 mais, en pratique, l'échantillon est considéré saturé 
lorsque B est supérieur à 0,95. 
Dans nos essais, une contre-pression de 200 kPa minimum a été assurée, permettant 
d'obtenir une valeur du coefficient de Skempton supérieure à 0,96 dans pratiquement tous 
les cas. 
IH.2.4.3 CONSOLIDATION 
Si la pression de consolidation ac désirée est supérieure à 100 kPa, la contrainte de 
confinement est augmentée d'une manière progressive jusqu'à la valeur souhaitée. S'il s'agit 
d'une consolidation anisotrope, l'éprouvette est ensuite cisaillée à déformation contrôlée et à 
drainage ouvert jusqu'à la valeur choisie du déviateur de contrainte qc. La mesure des 
variations de volume pendant cette étape permet d'apporter les corrections nécessaires pour 
la détermination de l'indice des vides après consolidation. 
IU.2.4.4 CISAILLEMENT 
Les essais réalisés à l'appareil triaxial classique sont des essais de compression 
monotone à déplacement contrôlé. La vitesse de déplacement du plateau de la presse est 
choisie égale à 1%/min. À l'appareil triaxial de type Bishop et Wesley (1975), la vitesse de 
déplacement du piston est aussi égale à 1%/min. Les essais monotones aussi bien que 
cycliques réalisés avec cet appareil sont à déplacement contrôlé. Les décharges sont 
effectuées à niveaux de déformation axiale variables. Les essais réalisés à l'appareil triaxial 
cyclique sont à force contrôlée. Dans tous les essais cycliques, le signal est sinusoïdal et de 
fréquence égale à 0,1 Hz. 
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Ul.2.4.5 ÉVALUATION DE L'INDICE DES VIDES 
Il est très difficile de mesurer l'indice des vides d'un échantillon avec une grande 
précision. Cette étape est d'ailleurs une source d'erreur et engendre certaines difficultés 
dans la procédure expérimentale. Du démoulage à la consolidation, chaque étape modifie la 
valeur de l'indice des vides. 
La phase de saturation affecte particulièrement la densité dans le cas des sables 
lâches. En effet, Sladen et Handford (1987) ont noté une densification durant la saturation 
qui augmente avec le pourcentage d'éléments fins, induisant une variation d'indice des vides 
pouvant aller jusqu'à 20% de sa valeur avant saturation. Cette densification trouvait son 
explication dans le fait que le passage de l'eau détruit la cohésion apparente des grains, liée 
à la déposition en damage humide et provoque par conséquent une diminution du volume de 
l'éprouvette par effondrement. Castro (1969) corrigeait cette densification en supposant que 
la déformation volumique est égale à trois fois la déformation axiale qu'il mesurait. En se 
basant sur cette méthode, Bahloul (1990) a réalisé des essais de liquéfaction et a tracé la 
courbe de variation de l'indice des vides après saturation en fonction de l'indice des vides 
initial comme le montre la figure II!- 5. Cette variation est d'autant plus importante que le 
sable est lâche. 
Dans notre cas, nous procédons comme suit : 
• Sous la pression de maintien, les dimensions de l'échantillon (hauteur et circonférence) 
sont mesurées au moins à trois endroits. L'indice des vides initial en est déduit. 
• Utilisant la courbe de Bahloul (1990), on déduit l'indice des vides après saturation. 
• Grâce à la mesure des variations de volume pendant la consolidation, on calcule la 
variation d'indice des vides eî l'on détermine l'indice des vides final avant cisaillement. 
IIL2.4.6 CALCUL DE LA MASSE INITIALE 
À partir des conditions initiales de l'essai et afin d'obtenir l'indice des vides souhaité à 
la contrainte de consolidation choisie, la détermination de la masse initiale à mettre en place 
passe par la connaissance de l'indice des vides initial avant les étapes de saturation et de 
consolidation. El Hachem (1987) a tracé les courbes de compressibilité isotrope, illustrées à 
¡a figure !il-6, qui permettent d'obtenir l'indice des vides à la saturation à partir de la donnée 
de la contrainte de consolidation isotrope et de l'indice des vides correspondant après 
consolidation. Utilisant ces courbes puis la courbe de variation d'indice des vides de Bahloul 
(1990), nous obtenons l'indice des vides avant saturation mais à 100 kPa de consolidation. 
De nouveau nous nous reportons aux courbes de El Hachem (1987) pour disposer de 
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l'indice des vides initial avant toute consolidation. Connaissant le volume du moule et la 
densité des grains, on calcule aisément la masse de sable à mettre en place. 
UI.2.4.7 PÉNÉTRATION DE MEMBRANE 
Ce phénomène est dû à la flexibilité de la membrane et à la différence de pression de 
part et d'autre de celle-ci. En effet, selon l'indice des vides et la taille moyenne des grains 
(D50), la membrane vient épouser plus ou moins la forme des grains. Lors d'une 
contractance (diminution de volume ou augmentation de pression interstitielle), la membrane 
se redresse, alors qu'à la phase de dilatance (augmentation de volume ou diminution de 
pression interstitielle), elle pénètre, créant ainsi des variations de volume ou de pression 
interstitielle parasites : c'est l'effet de la pénétration de la membrane (Figure II 1-7). Cet effet 
est d'autant plus important que le sable est lâche. Ce phénomène est particulièrement 
pénalisant dans les essais de liquéfaction, car il induit une sous-estimation des surpressions 
interstitielles. 
Différentes méthodes, aussi bien théoriques qu'expérimentales, ont été élaborées afin 
de réduire les effets de ce phénomène. Ainsi, parmi les méthodes expérimentales 
existantes, nous citerons celle de Lade et Hernandez (1977) qui consiste à utiliser une 
membrane renforcée, et celle de Ramana et Raju (1982) qui compense la variation de 
volume parasite par l'injection dans l'échantillon d'une quantité d'eau équivalente. En 
analyse théorique, les premiers travaux sont dus à Newland et Alley (1959) qui, en se 
basant sur l'hypothèse d'un comportement isotrope, proposent d'évaluer la pénétration de 
membrane par la quantité (ev - 3zi). Sladen et al. (1985) affectent les valeurs de surpression 
interstitielle, mesurées lors d'un essai non drainé, d'une correction établie par la méthode de 
Vaid et Negussey (1982). Cette méthode est basée sur un paramètre em, représentant la 
pénétration de la membrane normalisée et définie comme suit : 
e — _ n > — (III-4) 
m
 A s logp 
Vm : variation de volume locale due à la pénétration de la membrane, 
As : surface couverte par la membrane, 
p : pression effective agissant sur la membrane. 
Le paramètre em dépend essentiellement de la taille moyenne des grains Dso, comme le 
montre la figure III-8. 
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Figure IÜ-5 Influence de ia saturation sur l'indice des vides, d'après Bahioul (1990) 
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Figure 111-6 Courbes de compressibilité isotrope selon El Hachem (1987) 
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Dans le cas du matériau utilisé dans cette étude, en l'occurrence le sable d'Hostun RF 
dont le D50 est éga! à 0,38 mm (cela correspond à em d'environ 0,002 d'après ¡a relation 
précédente), l'effet de ia pénétration de membrane est négligeable. En effet, si l'on 
considère un échantillon de dimension 70x140 mm soumis à une contrainte effective de 
confinement de 600 kPa (nous ne dépassons pas cette valeur dans notre étude), la variation 
de volume Vm obtenue est de l'ordre de 0,5%. 
1113. COMPORTEMENT SOUS CHARGEMENT MONOTONE 
Le comportement des sables sous chargement monotone a été étudié à travers deux 
types d'essais, des essais classiques non drainés, à consolidation isotrope et anisotrope, et 
des essais à déviateur constant, à consolidation anisotrope. Nous nous intéressons au 
comportement des sables particulièrement vis-à-vis du critère de perte de stabilité et de 
l'état stable. 
HUA ESSAIS CLASSIQUES NON DRAINÉS 
Ces essais nous ont permis de montrer l'influence de différents paramètres, tels que !a 
densité et ie niveau de consolidation isotrope et anisotrope sur le comportement des sables. 
Les résultats obtenus ne sont pas innovants. Ils ont déjà fait ¡'objet de nombreuses 
discussions, comme nous l'avons exposé au chapitre I. Mais ils font surtout usage de 
référence pour les autres types d'essais réalisés dans cette étude. 
IIU.1.1 PROGRAMME EXPÉRIMENTAL 
Le programme d'essais se compose de deux séries d'essais réalisés à déformation 
contrôlée. Une première série d'essais à consolidation isotrope, notée MCI, est réalisée à 
différents indices des vides et à différentes contraintes de consolidation. La deuxième 
campagne, nommée MCA, concerne des essais à consolidation anisotrope aux mêmes 
indices des vides et contraintes de consolidation isotrope, mais à différents niveaux de 
consolidation anisotrope. Le tableau III-2 présente les conditions initiales de ces essais. 
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* Les indices ci et c concernent les densités après consolidation isotrope et après consolidation anisotrope respectivement. 
IH.3.1.2 ESSAI D'EFFONDREMENT 
La figure 111-9 présente un essai triaxial classique non drainé typique sur un échantillon 
de sable lâche (lDc = 0,25) consolidé de façon isotrope sous ac = 370 kPa. 
La courbe de variation du déviateur des contraintes q en fonction de la déformation 
axiale si présente une augmentation brusque de la résistance au cisaillement ayant lieu en 
petites déformations (de l'ordre de 1%), un pic bien marqué suivi d'une chute continue qui 
s'arrête progressivement à des déformations axiales supérieures à 8% ; le sol a atteint alors 
son minimum de résistance. Concernant la surpression interstitielle, la courbe montre un 
taux initial de génération très élevé, qui diminue progressivement jusqu'à un palier de 
stabilisation correspondant au minimum de résistance, qui sera noté MR. 
Le chemin de contraintes présente une contrainte moyenne qui décroît 
continuellement, rendant ainsi compte du caractère fort contractant des sables lâches, 
jusqu'au point de minimum de résistance. Au pic du déviateur, le rapport de contraintes r)pic 
vaut 0.58 (correspondant à un angle de frottement mobilisé a>'pic de 15°). Ce rapport 
continue d'augmenter jusqu'au point de résistance minimale où il prend la 
valeur 1,25 («D'MR = 31°). 
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Figure III-9 Essai d'effondrement monotone typique 
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IH.3.1.3 INFLUENCE DE LA DENSITÉ 
Comme le montre la figure 111-10, qui présente ies résultais de deux essais triaxiaux 
non drainés réalisés à la même contrainte de consolidation ac = 100 kPa et à des indices 
des vides différents, la densité a une influence importante sur le comportement du sable, 
notamment sur ie potentiel de perte de stabilité (perte de résistance au cisaillement au cours 
de la charge). En effet, tandis que l'échantillon à lDc = 0,24 manifeste un comportement 
similaire à celui décrit précédemment, l'essai à lDc = 0,69 évolue de la manière suivante : 
• La courbe d'évolution du déviateur de contraintes q en fonction de la déformation axiale e-¡ 
présente une augmentation continue de la résistance au cisaillement sans présence ni de 
pic ni de minimum de résistance ; 
• dans le plan (Au, ei), ¡a surpression interstitielle Au augmente jusqu'à un pic, puis diminue 
vers des valeurs négatives ; 
• dans le pian (q, p'), après une phase de contractance qui se traduit par une migration du 
chemin de contraintes vers la gauche, le matériau manifeste un comportement dilatant, 
faisant progresser le chemin de contraintes vers la droite. Le point séparant le 
comportement contractant du comportement dilatant correspond à l'état caractéristique 
(Luong, 1978 ; ishihara et al., 1975) te! qu'il a été défini au chapitre I. Le rapport de 
contraintes r\c à l'état caractéristique vaut 1,06. Après l'état caractéristique, le chemin de 
contraintes évolue d'une manière asymptotique selon la droite de rupture. Dans cet essai, 
cette droite a pour pente r|F = 1,42. 
IIIJ.1.4 INFLUENCE DE LA CONTRAINTE DE CONSOLIDATION ISOTROPE 
Le tableau III-3 rassemble les résultats d'essais d'effondrement, réalisés sur des 
échantillons présentant des indices des vides voisins et consolidés sous différentes 
contraintes de consolidation isotrope. Les graphes sont présentés sur la figure ill-11. 
Le pic de résistance augmente avec l'augmentation de la contrainte de consolidation 
isotrope. Par ailleurs, le minimum de résistance MR, atteint à des niveaux moyens de 
déformation axiale (de 6 à 10%), paraît dépendre du niveau de consolidation. Comme nous 
l'avons vu au chapitre I, ce minimum peut être associé à l'état quasi stable. L'état stable, 
devant être atteint au-delà de 15 à 20% de déformation axiale, n'est pas observé sur ces 
essais. Quant à la perte de résistance, elle est d'autant plus importante que le niveau de 
consolidation est élevé. 
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Figure 111-10 Influence de la densité sur le comportement des sables lâches 
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Figure III-11 influence de la contrainte de consolidation isotrope sur le 
comportement des sables lâches 
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IH.3.1.5 INFLUENCE DU NIVEAU DE CONSOLIDATION ANISOTROPE 
Dans ce type d'essais, après ¡a phase de consolidation isotrope, l'échantillon est 
cisaillé sous condition drainée jusqu'à une valeur du déviateur de contraintes qc donnée. On 
ferme alors le drainage et on continue de cisailler le matériau. Le tableau III-4 présente les 
résultats de trois essais exécutés à une densité similaire (lDcJ de l'ordre de 0,20 kPa), et sous 
la même contrainte de consolidation isotrope (oc = 200 kPa) mais à différents niveaux de 
consolidation anisotrope. Leurs courbes sont présentées sur les figures llî-12 à 111-14. 























































EU- désigna ¡a déformation axiale à ¡a fin de ia consolidation anisotrope 
Les trois essais présentent un phénomène de perte de stabilité similaire à celui décrit 
précédemment. Néanmoins, dans la phase non drainée, seul l'essai à qc = 90 kPa présente 
un déviateur de contraintes qui continue d'augmenter avant de chuter jusqu'au minimum de 
résistance. Dans les deux autres essais, le déviateur de contraintes diminue dès que le 
drainage est fermé. Ces phénomènes ont été observés par plusieurs auteurs, notamment 
Kramer et Seed (1988), Chern (1985) et Canou et al. (1991). 
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Figure 111-12 Essai d'effondrement monotone à niveau de consolidation anisotrope 
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Figure 111-13 Essai d'effondrement monotone à niveau de consolidation anisotrope 
qc = 190kPa 
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Figure 111-14 Essai d'effondrement monotone à niveau de consolidation anisotrope 
qc = 90 kPa 
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IIL3.1.6 DROITE D'EFFONDREMENT 
Si l'on reporte tous les essais de perte de stabilité (les MCI et MCA) dans le 
diagramme (q, p'), comme le montre la figure 111-15, on peut tracer la droite d'effondrement 
de Sladen et al. (1985). C'est la droite joignant les sommets des chemins de contraintes au 
point d'état résiduel pour une densité donnée. On remarque que les essais présentant une 
chute de résistance immédiate ont un état initia! qui se trouve au-delà de la droite 
d'effondrement, comme l'ont observé Canou (1989) et Canou et al. (1991). Cela confirme 
l'hypothèse de l'existence de la surface d'Alarcon-Guzmann et al. (1988), délimitée par la 
droite d'effondrement et la droite d'état stable dans le plan (q, p') et que l'on ne peut 
traverser avec un chemin à volume constant. Notons que, comme l'ont proposé plusieurs 
auteurs (Vaid et Chern, 1985 ; Canou et al., 1991), aucune distinction n'est faite entre essai 
isotrope et essai anisotrope vis-à-vis de la définition de Sa droite d'effondrement. Par ailleurs, 
comme le point d'état résiduel, ou plus exactement le point de minimum de résistance MR, 
n'est pas unique, il est plus judicieux de tracer la droite d'effondrement dans le plan (q/qMR. 
p7p'MR) où (qMR, P'MR) sont les coordonnées du point de minimum de résistance MR dans le 
plan (q, p'). Ce résultat est présenté sur la figure 111-16. Cette normalisation a aussi 
l'avantage de supprimer les dispersions dues aux différences dans les indices des vides. 
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Figure 111-15 Droite d'effondrement dans ie plan (q, p') 
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Figure ¡11-16 Droite d'effondrement dans le plan normalisé (q/qMR, p' /pW 
III.3.L7 ÉTAT QUASI STABLE 
Les essais MC! et MCA ont été aussi reportés dans le diagramme (e, Inp') de la figure 
111-17. Les points MR ne sont pas alignés. Remarquons aussi que, même pour les essais 
MCA au même indice des vides ec, le point MR n'est pas unique. Cela confirme leur 
appartenance à l'état quasi stable et non à l'état stable. Les points MR de tous les essais 
monotones d'effondrement peuvent servir à tracer une ligne moyenne d'état quasi stable qui 
serait parallèle à la ligne d'état stable. D'après ces essais, la pente de cette droite est 
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Figure 111-17 État quasi stable d'après les essais MCI et MCA 
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1113.2 ESSAIS À DÉVIATEUR CONSTANT 
Ce type d'essais, nouveau sur les matériaux granulaires dans notre laboratoire, nous a 
permis d'étudier le comportement des sables sur un chemin particulier autre que le chemin 
« c3 constante », En particulier, il sert à valider la droite d'effondrement sur un nouveau 
chemin qui conduit aussi à une perte de stabilité. Par ailleurs, ces essais nous ont permis 
d'évaluer l'influence du chemin de contraintes sur l'état stable. 
11132,1 RÉALISATION 
La procédure expérimentale concernant la mise en place de l'échantillon ainsi que le 
calcul de la masse initiale est identique à celle décrite précédemment ; seul ie mode de 
chargement est différent. Les échantillons lâches (lDc < 0,45) sont fabriqués par damage 
humide et les échantillons denses (IDC ^ 0,45) sont réalisés par déversement sec. 
La méthode de réalisation de ce type d'essais est inspirée de celle décrite par 
Sasitharan et ai. (1993) pour la réalisation d'essais triaxiaux classiques non drainés sur des 
échantillons lâches, pour lesquels le niveau de résistance est maintenu constant juste avant 
le point de perte de stabilité. Dans notre cas, il s'agit d'essais consolidés avec un déviateur 
initia! qc non nul, réalisés sur l'appareil de type Bishop eî Wesley, à déformation axiale 
contrôlée. À partir du point de consolidation anisotrope désiré, la valeur du déviateur est 
maintenue égale à qc. L'état de l'échantillon évolue alors en augmentant progressivement et 
uniquement la contre-pression jusqu'à atteindre la pression de confinement. Le 
comportement peut être considéré comme drainé car la contre-pression est augmentée très 
lentement et l'échantillon est libre dans ses déformations. 
III3.2.2 PROGRAMME EXPÉRIMENTAL 
Les conditions initiales des essais constituant le programme expérimentai réalisé sont 
reportées dans ie tableau III-5. 
1113.23 RÉSULTAT TYPIQUE 
La figure 111-18 présente le résultat de l'essai QCH25180. Il s'agit d'un échantillon 
lâche, mis en place par damage humide, d'indice de densité ec¡ égal à 0,923 (iDci = 0,22), 
consolidé isotropiquement à 200 kPa, puis anisotropiquement jusqu'à une valeur de 
déviateur de contraintes qc de 180 kPa. Cette valeur est alors maintenue constante tout en 
augmentant la contre-pression. 
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* Les indices ci et c concernent les densités après consolidation isotrope et après consolidation anisotrope respectivement. 
Les différentes phases de l'essai sont repérées par les point O à E. Les chemins OA et 
AB! correspondent à ¡a consolidation isotrope et anisotrope respectivement. La partie BB' 
correspond probablement à une relaxation du matériau ayant lieu le temps de reprogrammer 
le GDS. À partir du point B, on impose au déviateur de contraintes de rester constant. Le 
chemin BC représente la phase pendant laquelle l'échantillon a effectivement réussi à 
développer la résistance au cisaillement souhaitée mais sans variation notable ni en 
déformation axiale ni en déformation volumique. 
A partir du point C, l'échantillon n'arrive plus à supporter le déviateur de contraintes 
appliqué et voit sa résistance au cisaillement chuter progressivement jusqu'au point E, 
proche de l'origine. Cependant, c'est essentiellement à partir du point C que la chute de 
résistance est importante. Accompagnée de déformations axiales, la phase CE est 
constituée de deux parties, une partie CD correspondant à une diminution de volume et une 
partie DE où l'échantillon se dilate jusqu'à atteindre un palier de stabilisation au point E. Sur 
les diagrammes (q, p') et (e, Inp'), on remarque que la partie DE est pratiquement linéaire et 
représente une pente de 0.02 dans le diagramme (e, Inp') et une pente de 1,20 dans le plan 
(q, p'). Cette droite pourrait alors correspondre à un état type état stable ou quasi stable que 
Se matériau atteindrait d'une manière îangentielle après le point de chute de résistance et 
donc de perte de stabilité. Ce point sera étudié en détail à la suite de l'évaluation de 
l'influence des différents paramètres gouvernant le comportement du matériau. 
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Figure 111-18 Essai à consolidation anisotrope et à déviateur constant 
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1113.2.4 INFLUENCE DU NI VEA U DE CONSOLIDA TION ISOTROPE 
Deux essais, QCH25100 eî QCH40025, consolidés à différentes contraintes de 
consolidation isotrope, le premier à ac = 200 kPa et le second à oc = 370 kPa, mais 
pratiquement aux mêmes indices de densité ec (0,919 et 0,910) sont réalisés en maintenant 
le même niveau de cisaillement qc = 100 kPa. Les résultats de ces essais, présentés sur la 
figure 111-19, montrent qu'à partir d'un certain point les chemins de contraintes des deux 
essais sont confondus. La contrainte de consolidation isotrope n'a donc pas d'influence sur 
le point de perte de résistance, ni sur la droite présumée d'état stable dans le pian (q, p'). En 
revanche, le graphe (e, Inp') montre que les parties linéaires des deux courbes sont 
parallèles mais non confondues. Il est possible que cette différence ne soit due qu'au petit 
écart existant entre les densités correspondantes. D'autre part, les courbes d'évolution de la 
déformation volumique EV en fonction de la déformation axiale s, semblent avoir la même 
forme, sauf que l'échantillon de l'essai QCH40025 est plus contractant. Cela est conforme 
au fait que la contrainte de consolidation isotrope favorise la contractance. 
Si l'on examine plus en détail la phase « q constant » dans le plan (e, Inp'), nous 
remarquons, surtout dans l'essai à 370 kPa de consolidation isotrope, que l'indice des vides 
augmente dès le début du palier q = constante jusqu'au début de perte de résistance où le 
matériau se contracte faiblement avant de se dilater en glissant sur sa droite présumée 
d'état stable. Comme, d'une part, cette première phase d'augmentation de volume est 
linéaire et que, d'autre part, elle a lieu à un très faible niveau de rapport de contraintes r\ (de 
l'ordre de 0,22), elle ne peut pas correspondre à un passage de l'état caractéristique. En 
revanche, il peut s'agir d'un gonflement élastique pius ou moins important, qui aurait lieu 
durant le palier « q constante ». Cette hypothèse sera analysée à l'issue des résultats de 
l'essai de charge-décharge étudié plus loin. 
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Figure 111-19 influence du niveau de consolidation isotrope sur le comportement du 
sable dans un essai à déviateur constant 
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M.3.2.5 INFLUENCE DU NIVEAU DE CONSOLIDATION ANISOTROPE 
La figure 111-20 présente les résultats des essais QCH25240, QCH25180, QCH25130, 
QCH25100 et QCH2540. Ce sont des essais aux mêmes indices des vides et contraintes de 
consolidation isotrope mais à différentes valeurs de la contrainte de consolidation 
anisotrope. 
Dans le plan (q, p'), le palier correspondant au déviateur de contrainte constant est 
d'autant plus réduit que le niveau d'anisotropie de consolidation est élevé. Pour des faibles 
valeurs de q0, la résistance au cisaillement ne chute pratiquement que lorsque l'échantillon 
atteint la droite présumée d'état stable, tel que c'est !e cas pour l'essai QCH2540. Comme 
dans le cas des essais classiques non drainés à consolidation anisotrope, la perte de 
stabilité, traduite par ¡a perte de résistance, est alors fortement influencée par le niveau de 
consolidation anisotrope. 
Aussi, nous remarquons que, dans le plan (q, p'), tous les chemins sont tangents à la 
même droite de pente M = 1s2 alors que, dans le diagramme (e, Inp'), la phase linéaire est 
représentée par deux groupes de droites parallèles, de pente X de l'ordre de 0,03. En effet, 
les droites des essais QCH2540 et QCH25100 sont pratiquement confondues, comme les 
droites des essais QCH25130, QCH25180 et QCH25240, qui forment le deuxième groupe. 
Concernant l'évolution de la déformation volumique ev en fonction de la déformation 
axiale si, excepté pour l'essai QCH25130, la partie de contractance, après le palier q 
constant, ainsi que ¡es déformations axiales sont d'autant plus importantes que qc est élevé. 
Dans le plan (e, Inp"), nous retrouvons, en particulier dans les essais QCH2540 et 
QCH25100, cette phase d'augmentation de volume pendant ie palier q constant, comme 
nous l'avons observé dans l'essai QCH40025. Cependant, l'échantillon QCH2540 ne 
manifeste pas de comportement contractant avant la phase de glissement et les pentes des 
deux droites constituant ces deux chemins (phase d'augmentation de volume et phase de 
glissement) ne sont pas très différentes. Dans les trois autres essais, la variation d'indice 
des vides durant le palier q = constante est peu notable. 
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Figure III-20 influence du niveau de consolidation anisotrope sur le comportement du 
sable dans un essai à déviateur constant 
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III3.2.6 INFLUENCE DE LA DENSITÉ 
L'influence de la densité est étudiée grâce aux essais QCS85280 et QCH38280. La 
figure 111-21 montre que, qualitativement, le comportement décrit précédemment pour les 
sables lâches est observé aussi dans les sables denses. Néanmoins, une différence 
subsiste dans les phases de contractance et dilatance. En effet, l'échantillon de l'essai 
QCS85280 (bc = 0,84) présente une phase d'augmentation de volume le long du palier « q 
constante », qui commence à un rapport de contraintes r\ de 0,94 et se poursuit pendant la 
phase de glissement. Notons que cette partie est divisée en trois morceaux dans le plan 
(e, Inp'). La première, BC, est linéaire et a lieu sous déformation axiale pratiquement 
comstante. La seconde, CD, a lieu entre des rapports de contraintes r\ de 1,37 et 1,44 et la 
troisième, DE, est la classique phase linéaire de glissement. La première phase (BC) est 
similaire à celle observée dans les essais QCH2540 et QCH40025 concernant un certain 
gonflement élastique. Ensuite, vu le caractère dilatant des sables denses, l'échantillon atteint 
au point C son état caractéristique à r\ = 1,37 et continue de se dilater pendant la phase CD. 
Au point D, il atteindrait son état de glissement. 
Remarquons aussi que la pente de la droite de glissement dans le pian (q, p') semble 
augmenter avec ¡a densité. Elle vaut 1,44 pour lDc = 0,84 et 1,25 pour lDo = 0,38. En outre, 
tandis que l'échantillon à lDc = 0,38 subit une perte de résistance avant d'atteindre sa phase 
de glissement, le chemin de contraintes dans l'essai dense atteint sa droite de glissement 
presque sans perte préalable de résistance au cisaillement. 
Dans le plan (e, Inp'), quoique sa pente soit pratiquement constante, la localisation de 
cette droite dépend fortement de la densité. Cependant il est possible qu'elle soit aussi 
affectée par le mode de mise en place, puisque les éprouvettes denses sont fabriquées par 
un déversement sec alors que les éprouvettes lâches sont fabriquées par damage humide. 
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Figure 111-21 Influence de la densité sur le comportement du sable dans un essai à 
déviateur constant 
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111.3.2.7 COMPORTEMENT À LÀ DÉCHARGE 
Pour mieux comprendre le comportement du sol pendant la phase du palier q 
constant, deux essais QCH57240 et QCS57241, dont l'un avec une phase de décharge-
recharge après application du déviateur initiai, ont été exécutés. Les résultats sont présentés 
sur la figure Hl-22. Dans le plan (q, p'), à partir du point B correspondant à un rapport de 
contraintes r\ de 0,87, la décharge (diminution du rapport de contraintes) est effectuée en 
réduisant la contre-pression. Le chemin de contraintes migre alors vers la droite tout en 
gardant le déviateur de contraintes constant, faisant ainsi diminuer r¡ jusqu'à une valeur 
d'environ 0,35. Au point B", la contre-pression est augmentée et nous retrouvons les 
différentes phases de l'essai telles qu'elles étaient décrites précédemment. L'évolution des 
contraintes suit alors le même chemin que celui de l'essai sans décharge-recharge. La 
droite de glissement dans le plan (q, p') présente une pente de l'ordre de 1,33. 
Le diagramme (ev, et) montre qu'à la recharge la courbe suit pratiquement le même 
chemin qu'à la décharge. Le comportement à la décharge-recharge semble de type 
élastique. En outre, dans le plan (e, Inp'), !a phase de recharge présente un chemin linéaire 
de pente 0,008 différente de celle de la droite de glissement qui est de 0,021. Si la droite de 
glissement représente l'état stable, sa pente serait la pente de la ligne de consolidation 
isotrope. Dans ce cas, il se peut que la ligne de recharge soit la droite de pente élastique K 
du sol ; il s'agirait donc d'un gonflement élastique. Cependant, plus amples investigations 
sont nécessaires pour confirmer une telle hypothèse. Il serait notamment intéressant de 
réaliser des petits cycles de charge-décharge-recharge sur le palier « q constant » pour 
différents paramètres de l'essai. 
Sous cette hypothèse, les différents comportements observés précédemment peuvent 
être interprétés de ia manière suivante : 
• dans un état lâche, le sable manifeste un comportement élastique sur une partie ou sur 
la totalité du palier « q constant », selon le niveau du déviateur appliqué. Si seule une 
partie du chemin est concernée, le comportement devient plastique et l'échantillon 
contracte puis dilate en suivant sa droite de glissement. Si ie sable montre un 
gonflement élastique durant tout le palier, comme c'est le cas pour un niveau de 
déviateur constant faible, la plastification ne se produit que sur la droite de glissement ; 
• en déposition dense, le matériau ne fait qu'augmenter de volume. D'abord il manifeste 
un gonflement élastique puis il se plastifie en se dilatant et enfin il atteint sa droite de 
glissement en poursuivant sa dilatance ; 
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Figure III-22 Comportement à Sa décharge du sable dans un essai à déviateur 
constant 
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• La phase de gonflement élastique ainsi que celle de !a contractance ou la dilatance 
avant la phase de glissement est plus ou moins importante selon la densité, le niveau de 
consolidation isotrope et anisotrope et probablement aussi le mode de mise en place. 
IH.3.2.8 ÉTATS STABLE ET QUASI STABLE 
Nous avons vu que la phase de glissement est très influencée par la densité et par, les 
contraintes de consolidation isotrope et anisotrope. La figure 111-23 regroupe les résultats de 
tous les essais monotones réalisés dans le diagramme (e, înp'). Pour les sables lâches, si 
cette phase devrait correspondre à un état de type résiduel, il serait plus adéquat qu'elle 
représente l'état quasi stable car elle répond bien aux propriétés de cet état décrit au 
chapitre I. Toutefois, l'état quasi stable n'a été défini que pour les sables lâches. D'après sa 
définition, par extension aux sables denses, cet état correspondrait à l'état caractéristique. 
Or nous avons vu que les sables denses peuvent se dilater avant la phase de glissement à 
des valeurs de r\ qui pourraient correspondre à l'état caractéristique. Dans ce cas, i'état 
caractéristique peut être atteint avant ou même sans qu'aucune chute de résistance n'ait 
lieu. L'état de glissement dans les sables denses ne peut alors correspondre à l'état quasi 
stable. Quant à l'état stable, bien qu'apparemment l'état de glissement puisse représenter 
cet état dans le plan (q, p') pour les sables denses, il ne le représente pas dans le plan 
(e, Inp') car, dans ce cas, tous les essais denses devraient glisser sur la même droite. En 
outre la ligne d'état stable devrait se retrouver à droite des lignes d'états quasi stables et 
devrait représenter l'état stable aussi pour les sables lâches. Ainsi, l'unicité de l'état stable 
pourrait être préservée car l'existence d'états quasi stables et la non unicité de l'état stable 
sont deux hypothèses incohérentes. Par conséquent, l'état de glissement dans le plan 
(e, Inp') dans les sables denses ne peut correspondre ni à l'état quasi stable, ni à l'état 
stable. 
Par ailleurs notons que, dans le diagramme (e, Inp'), indépendamment de tout chemin 
de contraintes, un sable fortement dilatant a un état initial qui se trouve en-dessous de l'état 
stable. Si le chargement est tel qu'il impose au chemin de contraintes de migrer toujours 
vers la gauche, l'état stable ne peut jamais être atteint. Cela est par exemple le cas dans le 
phénomène de la mobilité cyclique. En effet, comme nous l'avons vu au chapitre I, le chemin 
de contraintes dans ce type d'essais s'approche progressivement de la rupture dans le plan 
(q, p') avec un rapport de contraintes voisin de la pente de la droite d'état stable dans ce 
plan, alors qu'il ne fait que s'en éloigner dans le plan (e, Inp'). Nous pouvons alors supposer 
que le même phénomène a lieu pour les sables denses dans les essais à déviateur de 
contraintes constant. 
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En conséquence, le glissement ne s'effectue sur la ligne d'état quasi stable que si la 
perte de résistance a lieu avant que l'échantillon se dilate. Dans ce cas, cet état est 
totalement défini aussi bien dans le plan (q, p') que dans îe plan (e, Inp'). Si, par contre, 
l'élément de sol commence à se dilater sans perte de résistance, seule la pente de la droite 
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Figure 111-23 L'état quasi stable, d'après les essais à déviateur constant 
1113.2.9 VALIDATION DE LA DROITE D'EFFONDREMENT 
La droite d'effondrement (Sladen et al., 1985) a été établie pour évaluer le potentiel 
d'instabilité des sables lâches saturés soumis à un chargement de cisaillement en condition 
non drainée. Sasitharan et al. (1993) suggèrent que la condition non drainée n'est pas une 
condition nécessaire pour réaliser un chemin qui mène à une perte de stabilité. En effet, ils 
ont montré, grâce aux résultats de deux essais donnant lieu à une perte de résistance, l'un 
non drainé et l'autre à volume constant, que les deux chemins de contraintes sont 
pratiquement confondus. Lade (1994) suggère qu'en condition drainée, quelle que soit la 
densité, la perte de stabilité est conditionnée par la réduction de la contrainte moyenne 
effective. Cette réduction peut avoir lieu soit en diminuant la contrainte moyenne effective 
soit en augmentant la pression interstitielle par injection d'eau dans l'élément du sol. Cela 
est le cas des essais à déviateur de contraintes constant. Effectivement, bien qu'ils soient 
réalisés en permettant des changements de volume dans l'échantillon, ils donnent lieu à un 
chemin de contraintes menant à une perte de stabilité qu'il serait intéressant d'évaluer. 
La droite d'effondrement, critère de stabilité considéré, a été établie par les essais 
classiques non drainés décrits précédemment, au même indice des vides que les essais à 
112 
Chapitre II! : Étude expérimentale du comportement monotone et cyclique des sables 
déviateur de contraintes constant. La figure 111-24 montre que les chemins de contraintes 
des essais à déviateur de contraintes constant traversent la droite d'effondrement. La perte 
de stabilité a lieu dans la surface délimitée par la droite d'effondrement et la droite de 
rupture. Nous remarquons aussi que ces chemins ne traversent pas les chemins à o3 
constante correspondants. Comme l'ont suggéré Alarcon-Guzrnan et al. (1988) et 
Sasiîharan et al. (1993) le chemin à a3 constante en condition non drainée ou drainée à 
volume constant peut être considéré comme un état frontière impossible à franchir sous 
n'importe quel chargement. Notons que ce résultat confirme les résultats obtenus par Darve 
et al. (1995) et avec les prédictions du modèle de Darve (1978). En effet, ces prédictions 
montrent la dépendance de la droite d'effondrement par rapport au chemin de contraintes. 
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Figure III-24 Validation de la droite d'effondrement par des essais à déviateur 
constant 
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1114. COMPORTEMENT SOUS CHARGEMENT CYCLIQUE 
Pour étudier le comportement du sable sous chargement cyclique, deux types d'essais 
ont été réalisés, des essais à déviateur contrôlé et à amplitude de déviateur fixe et des 
essais à déformation contrôlée avec des amplitudes de déviateur variables. 
1IL4.1 ESSAIS CLASSIQUES NON DRAINÉS À AMPLITUDE DE DÉVIATEUR FIXE 
Cette série d'essais a été réalisée sur l'appareil triaxial cyclique. Il s'agit de tester des 
échantillons de sable lâches en condition non drainée, sous chargement cyclique non 
alterné pour diverses valeurs d'amplitudes de déviateur. Cela nous permet de mettre en 
évidence le phénomène d'effondrement en cyclique et de quantifier l'analogie existant entre 
le comportement monotone et cyclique des sables lâches, en particulier, du point de vue de 
la perte de stabilité. Par ailleurs, ces essais ont pour but d'évaluer l'influence du niveau de 
cisaillement sur l'apparition du phénomène d'effondrement cyclique et sur l'état stable. En 
outre, un essai sur échantillon dense a été réalisé pour illustrer le phénomène de la mobilité 
cyclique. Ces essais s'inscrivent dans ie cadre du développement au GERMES de travaux 
iiés à l'étude du comportement cyclique des sables avec application aux phénomènes de 
liquéfaction et de mobilité cyclique (Bahloul, 1990 ; Atîar, 1991 ; Bahda, 1992 ; Canou et al., 
1992; Banda, 1993). 
III.4.1.1 RÉSULTATS TYPIQUES 
HI.4.1.1.1 SABLE LÂCHE 
Les figures lll-25a et lil-25b représentent les résultats d'un essai d'effondrement 
cyclique. Il s'agit d'un échantillon de sable lâche d'indice des vides ec égaie à 0,895 
Ooc = 0,30), consolidé isotropiquement à 400 kPa et soumis à un chargement cyclique 
d'amplitude 157 kPa en déviateur. 
Le schéma de la sollicitation appliquée sur le graphe (q, N) montre qu'après un certain 
nombre de cycles, !e déviateur n'atteint plus la valeur imposée (point A), une brusque chute 
est alors remarquée jusqu'au point B. Le déviateur passe alors rapidement d'une valeur de 
150 kPa à 50 kPa. Il est à noter que la phase AB a lieu alors que le signal est en charge. Le 
soi rattrape alors le signal au point C. Si l'effondrement n'avait pas eu lieu, le point C 
coïnciderait avec le point C 
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Figure lll-25a Essai d'effondrement cyclique typique 
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Figure l!f-25b Essai d'effondrement cyclique typique (suite) 
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Si on continue l'essai, à partir du point C la décharge est entamée. Ce n'est qu'au 
point D que l'échantillon redevient en phase avec le signal jusqu'au point E de fin de la 
décharge, puis jusqu'au point F de la recharge où la résistance de l'échantillon n'augmente 
plus. Si le chargement continue, le maximum de résistance schématisé par le point F se 
trouve de plus en plus bas. 
La courbe de variation de la surpression interstitielle Au au cours du chargement 
montre que la pression interstitielle augmente continuellement au cours de l'essai même si. 
à l'échelle d'un cycle, elle diminue à la décharge et croît à la charge. Au cycle critique, 
Noril= 12, où l'effondrement a lieu, la pression interstitielle augmente rapidement jusqu'au 
point B, puis diminue jusqu'au point C. Elle ne varie pratiquement pas pendant la phase CD 
mais augmente dans la portion de décharge DE, puis rediminue à la charge entre E et F. A 
partir du point F, on retrouve le même comportement qu'au point C et ainsi de suite jusqu'à 
stabilisation ou jusqu'à atteindre la pression de consolidation où le matériau se liquéfie. 
Ces résultats sont aussi représentés dans le plan (q, p') avec les différentes phases de 
l'essai. L'augmentation de la pression interstitielle fait migrer le chemin de contraintes vers la 
gauche, rendant ainsi compte du caractère contractant du matériau. L'apparition soudaine 
de l'effondrement au point A ne permet pas d'enregistrer des points entre A et B. Cela est 
dû essentiellement au fait que l'essai est conduit en force. La perte de stabilité a lieu en une 
courte durée. Le point B sera considéré comme le point de minimum de résistance MR. il est 
à noter qu'à partir du point C la contrainte moyenne effective diminue à la décharge et 
augmente à la recharge. Au point A de pic, le rapport de contraintes riD¡c vaut 0,97 et l'angle 
de frottement mobilisé correspondant d>pic est de 24°. Le rapport de contraintes n, continue 
ensuite d'augmenter. Au point MR, r¡MR vaut 1,44 et ®MR a pour valeur 35°. Les points B, C et 
F sont pratiquement alignés avec l'origine. 
Les courbes d'évolution de la surpression interstitielle Au et du déviateur de 
contraintes q en fonction de la déformation axiale Et montrent que les déformations restent 
limitées jusqu'au point d'effondrement. La déformation axiale ei passe alors d'une valeur de 
l'ordre de 2% à environ 25%. Nous retrouvons les différentes phases décrites 
précédemment avec un minimum de résistance bien marqué sur le diagramme (q, e^, atteint 
à une déformation d de l'ordre de 10%, puis une reprise de résistance jusqu'à une valeur 
d'environ 25% de £i où le capteur de déformation axiale arrive à la fin de sa course. Aucune 
variation de déformation axiale ne peut alors être enregistrée. 
Nous remarquons aussi que les chemins de la décharge dans le plan (q, p) sont 
pratiquement linéaires et inclinés. Ce point sera étudié plus en détail à l'issue des résultats 
du deuxième type d'essais cycliques traités dans cette étude. 
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III.4.1.1.2 SABLE DENSE 
La figure 111-26 représente les résultats d'un essai de mobilité cyclique, il s'agit d'un 
échantillon à indice des vides ec égal à 0,732 (lDc = 0,78), consolidé sous une contrainte de 
consolidation de 200 kPa et soumis à un déviateur cyclique alterné de bornes qm,n - -50 kPa 
etqmax= 170 kPa. 
Dans le plan (q, £,), les déformations axiales, initialement assez ¡imitées, croissent 
rapidement au cours des cycles, aussi bien en compression qu'en extension, jusqu'à 
accommodation. La courbe de variation de la surpression interstitielle Au en fonction de la 
déformation axiale si montre qu'après une phase rapide, où la pression interstitielle 
augmente à la charge et diminue à la décharge avec une accumulation continue, elle 
commence à décroître à la charge et croître de nouveau à la décharge jusqu'à stabilisation. 
Ce changement de phase est dû au passage de Pétat caractéristique. En chemin de 
contraintes, l'accumulation de surpression interstitielle positive fait diminuer la contrainte 
moyenne effective p'. Quand le point de charge traverse la droite caractéristique, il se trouve 
dans le domaine dilatant, ainsi p' augmente. A la décharge, le point de contraintes est de 
nouveau dans le domaine contractant et p' diminue. Ce passage répété en charge-décharge 
donne lieu aux boucles d'hystérésis caractérisant la mobilité cyclique. Le passage de l'état 
caractéristique s'effectue aussi bien en compression qu'en extension. 
Ul.4.1.2 INFLUENCE DU NIVEAU DE CISAILLEMENT 
L'influence du rapport de cisaillement cyclique sur le potentiel de perte de stabilité peut 
être évaluée à travers l'évolution de la surpression interstitielle au cours des cycles pour 
différentes valeurs d'amplitude du déviateur cyclique. 
Une série d'essais, concernant des échantillons au même indice des vides consolidés 
à 400 kPa, a été réalisée sous différents rapports de cisaillement cyclique. Le tableau lil-6 
présente les caractéristiques ainsi que les valeurs des différents paramètres déduites de ces 
essais. Les courbes de ces essais sont présentées dans l'annexe A. Ces essais montrent le 
même type de comportement que celui décrit précédemment concernant les sables lâches. 
Certains essais de répétabilité ont été réalisés. Ils montrent que le nombre de cycles est 
particulièrement sensible aux conditions de l'essai du point de vue de la contrôlabilité des 
paramètres (saturation, densité, homogénéité, etc.). 
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Figure III-26 Essai de mobilité cyclique 
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*Pour cet essai, c'est le nombre de cycles à partir duquel (es grandes déformations apparaissent. 
Notons, d'après le tableau ÜI-6, que i'état de minimum de résistance (qMR, p'MR), défini 
par le point B dans l'essai typique, varie dans ces essais. Remarquons aussi qu'au pic, 
l'angle de frottement mobilisé est compris entre 19° et 27°. Au point MR, i! varie entre 32° et 
42°. 
Sur la figure lli-27, les courbes de variations de la surpression interstitielle en fonction 
du nombre de cycles nécessaires à l'effondrement, pour différentes amplitudes de déviateur 
cyclique, montrent que le taux de génération de la surpression interstitielle est d'autant plus 
élevé que le niveau de cisaillement imposé est important. En outre, le nombre de cycles 
nécessaires à l'effondrement augmente très vite avec l'amplitude du déviateur cyclique. 
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Figure lil-27 influence de l'amplitude du déviateur cyclique sur l'évolution de la 
surpression interstitielle au cours des cycles 
Par ailleurs, nous remarquons qu'à partir d'une valeur de qmax de l'ordre de 70 kPa, les 
essais ne présentent plus de points d'effondrement ou nécessitent un très grand nombre de 
cycles pour qu'un effondrement se produise. Cela est par exemple le cas de l'essai à 
qmax = 70kPa de la figure III-28. En effet, dans le graphe de variation du déviateur de 
contraintes en fonction de la déformation axiale, après environ 460 cycles de petites 
déformations, le déviateur continue d'osciller entre les deux bornes imposées même en 
grandes déformations avec apparition de boucles à la décharge-recharge. Concernant 
l'évolution de la surpression interstitielle en fonction de la déformation axiale, après une 
déformation de l'ordre de 1%, la surpression interstitielle, qui a pour valeur à ce moment 
365 kPa, augmente à la décharge et diminue à ¡a recharge au cours d'un cycle. Toutefois, 
elle continue de s'accumuler jusqu'à une déformation de l'ordre de 7% où elle se stabilise à 
une valeur de 395 kPa. En chemin de contraintes, ce comportement se traduit par des 
boucles d'accommodation bornées par des valeurs de contrainte moyenne effective de 
l'ordre de 10 et 50 kPa. Ce comportement est similaire à la mobilité cyclique observée 
généralement dans les sables denses sous chargement cyclique non alterné. 
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Un essai de répétabilité (l'essai CC70_2) a été réalisé pour cet essai (Figure 111-29). 
Après 4 420 cycles, l'essai présente un phénomène semblable à l'effondrement mais où 
l'échantillon reprend toute sa résistance. Le déviateur de contraintes continue alors à osciller 
entre les deux bornes imposées même en grandes déformations comme c'est le cas en 
mobilité cyclique. En revanche, l'essai CC65.J, dont qmax égal à 65 kPa (et donc inférieur à 
celui de l'essai CC70_1), manifeste un effondrement au bout de 2 186 cycles avec un net 
état résiduel comme !e montre le graphe (q, Au, si) de la figure III-30. Cela peut s'expliquer 
par le fait que cet échantillon est plus lâche (lDc « 0,25). Son amplitude de déviateur cyclique 
à partir duquel aucun effondrement n'est observé se trouverait alors plus faible que celui 
d'un échantillon plus dense comme c'est le cas dans l'essai CC70_1 où lDc est de l'ordre de 
0,34. 
D'autres essais à qmax égal à 50, 40 et 30 kPa ont été réalisés. Après un très grand 
nombre de cycles (supérieur à 2 000 cycles pour les quatre essais), ces échantillons 
montrent une adaptation vers des valeurs de ¡a contrainte moyenne effective p' de l'ordre de 
300 kPa. La pression interstitielle ne varie alors plus et le chemin de contraintes à la 
recharge suit le même chemin que celui de ¡a décharge, montrant ainsi un comportement 
parfaitement élastique. 
Ces résultats montrent que, pour la même densité et Sa même contrainte de 
consolidation, différents types de comportement peuvent être observés selon le niveau de 
cisaillement imposé. Il existerait alors un niveau de cisaillement critique qcrit Qui 
conditionnerait l'existence ou non d'un risque d'effondrement de l'élément du sol. 
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Figure HI-28 Résultats de l'essai CC70-1 (qmax = 70 kPa) 
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Figure M-29 Résui ta îs de l 'essai CC70-2 {q m a x = 70 kPa) 
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Figure 111-30 Résultats de l'essai CC65-1 (qmax = 65 kPa) 
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UI.4.1.3 ÉVALUATION DE LA DROITE D'EFFONDREMENT 
Les points d'effondrement (qpic, p'pic) ainsi que les points de minimum de résistance 
(qMR. P'MR) obtenus dans tous les essais cycliques effectués sont reportés dans le plan (q, p') 
de la figure 111-31. Ce graphe permet de déterminer la droite d'effondrement de Sladen et 
al. (1985) en cyclique. Afin de pallier le problème des écarts en indice des vides, cette droite 
est tracée dans le plan normalisé (q/qMR, P'/P'MR)- Cette droite et la droite obtenue sous 
chargement monotone (Figure III-32), semblent pratiquement confondues. La droite 
d'effondrement pourrait alors servir de critère de stabilité pour des chemins triaxiaux à a3 
constante aussi bien sous chargement monotone que sous chargement cyclique, comme 
cela a été suggéré par Bahda (1993). 
IIL4.L4 COURBE DE RÉSISTANCE AU CISAILLEMENT CYCLIQUE 
Elle représente îa variation de la résistance au cisaillement cyciique RCC en fonction 
du nombre de cycles, conduisant à l'effondrement pour un sable lâche et à une déformation 
donnée dans le cas d'un sable dense, Ce type de présentation est très intéressant pour 
l'évaluation du potentiel d'effondrement. Cette courbe représente aussi la trace de la droite 
d'effondrement dans le pian (RCC, Ncrit). La figure lii-33 illustre ta courbe obtenue pour un 
petit et un grand nombre de cycles. Nous remarquons qu'en-dessous d'une certaine valeur 
du RCC, la courbe est asymptotique et le nombre de cycles nécessaires à l'effondrement 
devient infini. Par conséquent, cette courbe permet de quantifier le niveau de cisaillement 
critique qcri, mis en évidence précédemment comme correspondant à la plus petite valeur de 
résistance au cisaillement pour laquelle l'effondrement peut encore avoir lieu. Ainsi, l'espace 
relatif au comportement du sable est divisé en trois régions (Figure III-34). La première 
région est un domaine impossible. La seconde représente le lieu des points d'effondrement. 
Dans Sa troisième zone, le matériau peut montrer un comportement de mobilité cyclique. 
Dans ce cas, la rupture est définie par un taux choisi de déformation axiale, mais aucun 
effondrement ne peut avoir lieu. Si le niveau de cisaillement imposé est assez bas, le sable 
peut manifester un comportement d'adaptation. La surpression interstitielle et la déformation 
axiale restent alors limitées. 
Il est à noter que la courbe de résistance au cisaillement cyclique est relative à une 
contrainte de consolidation donnée ; la localisation des trois régions de comportement l'est 
alors aussi. 
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Figure III-32 Droite d'effondrement monotone et cyclique dans le plan (q/qMR, P'/P'MR) 
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Figure 111-33 Courbe de résistance au cisaillement cyclique en petit et grand nombre 
de cycles 
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Figure III-34 Différentes régions de comportement dans le pian (RCC, N) 
111.4.1.5 ÉTAT STABLE ET QUASI-STABLE EN CYCLIQUE 
Nous avons vu que les essais d'effondrement présentent généralement un minimum 
de résistance MR, après le point d'effondrement et avant de reprendre de la résistance au 
cours de la charge. Le point de minimum de résistance a été considéré comme tel parce 
qu'il est atteint en charge juste après l'effondrement. D'autres minima ont été atteints par la 
suite des décharges-recharges. 
Par définition, ces points de minimum de résistance peuvent représenter l'état quasi-
stable en cyclique. La petite dispersion de ces points en fonction de l'amplitude du déviateur 
cyclique trouverait alors son explication dans le fait que l'état quasi-stable, pour une densité 
donnée, dépend, outre de la contrainte de consolidation mise en évidence en monotone, du 
niveau de cisaillement cyclique. 
En outre, d'après le tableau li-6, le déviateur de contraintes à l'état quasi-stable est de 
l'ordre de 50 kPa. Or nous avons montré que le comportement du sable a changé à partir 
d'une amplitude de déviateur imposée d'environ 70 kPa, valeur qui, compte tenu de la 
dispersion des points, reste très voisine des valeurs du déviateur à l'état quasi-stable. La 
résistance au cisaillement à l'état quasi-stable peut alors faire office de résistance au 
cisaillement cyclique critique qcrit au-dessous de laquelle aucun effondrement ne peut avoir 
lieu. Cependant, nous savons que la résistance au cisaillement à l'état quasi-stable dépend 
de la contrainte de consolidation. Le déviateur critique est alors lié à une contrainte de 
consolidation donnée. D'autre part, étant donné que la résistance au cisaillement à i'état 
quasi-stable augmente avec la contrainte de consolidation, aucune perte de stabilité ne peut 
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être observée au-dessous du déviateur critique pour toute contrainte de consolidation 
supérieure à celle correspondant à ce déviateur. 
Comme dans le cas des essais monotones à déviateur constant ou des essais de 
mobilité cyclique, il semble que ce type d'essais ne peut pas mener à l'état stable. En effet, 
si nous reprenons l'essai de sable lâche typique, nous avons vu qu'après le minimum de 
résistance, dès que le chemin de contrainte commence à migrer vers la droite, la décharge a 
lieu, l'obligeant ainsi à migrer vers la gauche et donc à s'éloigner de la ligne d'état stable 
dans le diagramme (e, Inp') même s'il s'en approche dans le plan (q, p'). On pourra 
supposer que si, après que le minimum de résistance soit atteint, l'échantillon était laissé 
libre de se dilater, l'état stable serait atteint en grandes déformations. 
Les points d'état initial ainsi que les points MR des essais monotones et cycliques 
effectués ont été reportés dans le digramme (e, Inp') de la figure 111-35. Les points MR 
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III.4.1.6 DIAGRAMME DE COMPORTEMENT DU SABLE 
Compte tenu des résultats précédents, nous proposons ie diagramme de 
comportement illustré à la figure III- 36. Ce diagramme serait valable pour tout état intial d'un 
élément de sol grenu. L'état quasi-stable et l'état caractéristique seraient confondus. La 
droite d'effondrement joindrait les points de pic de résistance et traverserait la droite d'état 
caractéristique au point de déviateur critique sous chargement monotone et cyclique pour 
une contrainte de confinement constante. Si un minimum de résistance existe, il serait 
atteint à l'état caractéristique, après quoi ie point de charge se trouverait dans un domaine 
dilatant. En plus, si le chargement le permet, l'élément de sol pourrait atteindre son état 
stable. Aussi, nous retrouvons les différentes zones décrites dans la figure 111-34. 
CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p' (kPa) 
Figure 111-36 Diagramme de comportement du sable 
À titre d'exemple, ce diagramme peut aider à interpréter les résultats d'essais réalisés 
par De Gennaro (1995). La figure III-37 montre un essai cyclique non drainé sur un sable 
moyennement lâche (lDc = 0,35), consolidé isotropiquement à 400 kPa et soumis à un 
chargement alterné de bornes qmin = -110kPa et qmax = 110 kPa. Après le point 
d'effondrement atteint en extension, l'échantillon manifeste une petite phase de dilatance, 
ensuite il montre un comportement de mobilité cyclique (boucle de dilatance) sans aucune 
chute de résistance en compression. Comme diverses caractéristiques du sable, le 
déviateur critique est plus faible en extension qu'en compression. Il suffit alors que qmjn soit 
supérieur au déviateur critique en extension et que qmax lui soit inférieur ou égal en 
compression pour voir apparaître ce type de comportement. 
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Figure 111-37 Essai cyclique alterné, d'après De Gennaro (1995) 
III.4.2 ESSAIS CLASSIQUES NON DRAINÉS Á AMPLITUDE DE DEVIA TEUR 
VARIABLE 
111.4.2.1 INTRODUCTION 
Nous avons vu dans le paragraphe lil.4.1 que les chemins de contraintes présentent 
pratiquement, à la décharge, une droite de pente constante au cours des cycles. Cette 
observation pousse à se demander si ce comportement est dû à une certaine anisotropic 
élastique, telle qu'elle a été suggérée par Saïtta (1994) et Bahda et al. (1995), 
Quand un matériau est anisotrope, ses propriétés mécaniques dépendent des 
coordonnées, dans l'espace, du point où eues sont déterminées, Comme l'ont été suggéré 
Casagrande et Carrillo (1944), ¡I existe deux formes d'anisotropie, appelées anisotropie 
initiale ou structurale et anisotropie induite. L'anisotropie initiale a été définie comme une 
caractéristique physique propre au matériau et entièrement indépendante de l'histoire des 
déformations. L'anisotropie induite a été définie comme une caractéristique physique due 
exclusivement aux déformations associées aux contraintes appliquées. 
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Plusieurs études expérimentales ont montré que l'anisotropie structurale dans les 
sables résulte de !a méthode de fabrication des échantillons au laboratoire. Ainsi, Oda 
(1972) et Arthur et Menzies (1972) ont mis en évidence l'influence de l'histoire de déposition 
du sable sur le mécanisme de déformation et de résistance. Oda et Koishikawa (1977) ont 
montré que le degré d'anisotropie structurale dépend de la forme des particules du sable. En 
outre, il est d'autant plus élevé que le sable est dense et que le niveau de consolidation est 
faible. Les résultats expérimentaux, au triaxial vrai sur sable lâche, de Yamada et Ishihara 
(1979) montrent que l'anisotropie initiale exerce une forte influence sur les caractéristiques 
de déformation à faible et moyen niveaux de cisaillement. Cependant, lorsque le niveau de 
cisaillement est suffisamment élevé pour produire des grandes déformations, l'effet de cette 
anisotropie sur le comportement du sol se trouve réduit. Ces essais montrent aussi que les 
échantillons déposés verticalement exhibent des caractéristiques isotropes dans le plan 
horizontal. L'anisotropie dans !e sable pourrait être considérée de type isotrope transverse. 
Concernant l'anisotropie induite, les travaux de Cambou et Lanier (1988) et de Lanier, 
Di Prisco et Nova (1991) montrent, grâce à des essais au triaxial vrai, le rôle important que 
joue l'anisotropie induite (créée par l'histoire de chargement) dans l'évaluation des 
propriétés mécaniques d'un matériau granulaire, notamment sa rigidité et sa compressibilité. 
L'objectif de ces essais est d'étudier d'une façon plus approfondie le comportement 
des sables à la décharge à différents niveaux de cisaillement. Grâce à l'application de 
faibles niveaux de décharge à différents niveaux de déformation, ils permettront de vérifier si 
une partie de la décharge est élastique et si cette élasticité est anisotrope. 
IU.4.2.2 PROGRAMME EXPÉRIMENTAL 
Des échantillons de sable d'Hosîun RF ont été fabriqués par la méthode de déposition 
sèche à différentes densités initiales. Les niveaux de densités élevées ont été achevés par 
damage de chaque couche de sable au cours de la fabrication. Ont été testées les densités 
comprises entre l'état le plus lâche et l'état le plus dense que l'on peut obtenir avec cette 
méthode de fabrication (lDc = 0,45 à 0,95). L'essai consiste à soumettre l'échantillon, après 
consolidation isotrope, à plusieurs cycles de charge-décharge à différents niveaux de 
cisaillement. Ces essais ont été réalisés sur la cellule type Bishop et Wesley à déformation 
contrôlée. Les points de décharge sont choisis à fur et à mesure sur le chemin de 
contraintes visuel à l'écran. À chaque changement de chargement, le GDS est reprogrammé 
manuellement. Le programme comporte des essais de compression et un essai en 
extension. 
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Hï.4.2.3 RÉSULTAT TYPIQUE 
Un résultat typique de compression est présenté sur la figure 111-38, Il s'agit d'un 
échantillon de sable dense avec un indice des vides e égal à 0,699 (lDc = 0,90) et consolidé 
sous une contrainte de consolidation isotrope ac de 150 kPa, Les trois courbes de l'essai 
(q, si), (Au, st) et (q, p') suscitent les observations suivantes : 
• globalement, nous retrouvons un comportement de type sable dense avec, initialement, 
une phase de contractance où la pression interstitielle augmente, suivie d'une phase de 
dilatance entamée au passage de l'état caractéristique (Luong, 1978) et qui correspond à 
une migration du chemin de contraintes vers la droite. L'état caractéristique est atteint 
pour une valeur de rapport de contraintes r\c de l'ordre de 1,20 ; 
• tant que le niveau de décharge n'excède pas un certain rapport de contraintes limite, ia 
recharge se produit selon le même chemin que celui suivi par la décharge dans les trois 
pians de l'essai ; 
• au retour au point de décharge, aucune pression interstitielle n'a été développée et par 
conséquent aucune dissipation d'énergie n'a eu lieu ; 
• pour un faible niveau de décharge, le chemin de décharge-recharge CDR est un segment 
de droite incliné ; 
• ce niveau ainsi que l'inclinaison du CDR augmentent au cours de l'essai. 
UI.4.2.4 INFLUENCE DE LA DENSITÉ ET DE LA CONSOLIDATION 
Les caractéristiques des essais à différentes densités et à deux niveaux de 
consolidation sont résumées dans le tableau III-7 et les résultats sont représentés sur les 
figures III-39 à III-43. 
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Figure 111-38 Essai de charges-décharges typique 
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Figure 111-39 Résultats de l'essai CDRC95-1 
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Figure Jll-40 Résultats de l'essai CDRC70-1 
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Figure 111-41 Résultats de l'essai CDRC70-3 
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Figure 111-42 Résultats de l'essai CDRC50-2 
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Figure 111-43 Résultats de l'essai CDRC45-1 
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Les remarques précédentes concernant l'essai typique restent valables pour toutes les 
densités. Néanmoins, dans certains essais, des hystérésis sont observés à la décharge-
recharge. Mais, comme les chemins restent parallèles, cela n'est probablement dû qu'à la 
relaxation du matériau durant le temps nécessaire pour programmer la recharge. 
Sur les grands cycles de décharge ayant lieu au-delà de l'état caractéristique, la 
pression interstitielle augmente de manière significative. À la recharge, après une petite 
phase de contractance où elle continue d'augmenter, sa décroissance fait migrer le chemin 
de contraintes vers la gauche, créant ainsi des boucles de charge-décharge caractéristiques 
du phénomène de la mobilité cyclique. En outre, les asymptotes suivies par le chemin de 
contraintes au-delà de l'état caractéristique semblent de plus en plus raides après un grand 
cycle de décharge-recharge. L'état de contraintes s'approche alors plus vite de la rupture. 
Aussi, la pente de la droite caractéristique et de la droite de rupture sont influencées par la 
densité et la contrainte de consolidation. Mais cette influence est difficile à quantifier dans 
notre cas car ces pentes semblent influencées aussi par les cycles de décharge-recharge 
effectués avant d'atteindre ces états. 
UI.4.2.5 ÉLASTICITÉ ANISOTROPE 
À l'issue de ces observations, nous pouvons raisonnablement supposer que la 
décharge-recharge est élastique pour les faibles niveaux de décharge tel que cela a été 
suggéré par Bahda et al. (1995). Comme, en outre, les chemins CDR sont inclinés, il 
existerait un couplage entre les termes volumiques et déviatoriques des variables de 
déformations élastiques. La matrice élastique admettrait alors des termes non diagonaux 
non nuls et, par conséquent, l'élasticité est anisotrope. Cette élasticité dépend du rapport de 
contraintes et du niveau de déformation atteint. Son importance augmente avec le 
cisaillement. L'inclinaison des chemins CDR apparaît à partir de faibles niveaux de 
déformations ; l'anisotropie serait plutôt de type structural, et due à la méthode de mise en 
place des échantillons. Cette anisotropie est quantifiée par la pente des chemins CDR notée 
(dq/dp')uR. 
Comparées aux pentes initiales de décharge obtenues dans les essais cycliques à 
amplitudes de déviateur fixes au même ordre de déformation axiale (Tableau lli-8), les 
pentes (dq/dp')uR sont globalement moins importantes. Cela pourrait être expliqué par le fait 
que l'anisotropie initiale est très influencée par le mode de déposition. En effet, on peut 
penser que la mise en place des sables lâches (par damage humide), comme dans fes 
essais à qRax constant, accentue la stratification et favorise donc davantage l'anisotropie. 
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Tableau II 1-8 Estimation de Sa pente CDR dans les deux types d'essais cycliques 
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IU.4.2,6 ANISOTROPIE INDUITE 
Afin d'évaluer leurs évolutions au cours du cisaillement, les pentes (dq/dp')UR d'essais 
à faible et forte densités (Essais CDRC45-1 et CDRC90-1) ont été reportées en fonction du 
rapport de contraintes dans le diagramme de la figure III-44. Dans les deux cas de densité, 
la pente {dq/dp%R décroît jusqu'à une valeur minimale atteinte à un niveau de rapport de 
contraintes TI proche de celui correspondant à l'état caractéristique (r|c » 1,20). Ensuite, elle 
augmente rapidement durant une petite variation de r¡ pour finalement tendre en diminuant 
vers une valeur limite d'environ 3. 
La variation de la pente est moins marquée dans l'essai à faible densité. Ainsi, il est 
possible que la perturbation autour de l'état caractéristique décroisse avec la densité jusqu'à 
disparaître complètement pour les sables tellement lâches qu'ils n'admettent pas de phase 
de dilatance (pour lesquels l'indice des vides est supérieur à ee«). 
Ce changement de pente de décharge-recharge, essentiellement marqué autour de 
l'état caractéristique, peut être interprété par une anisotropie induite due au réarrangement 
des grains ayant lieu habituellement à cet état. Afin de distinguer la part due à l'anisotropie 
initiale de celle due à l'anisotropie induite, nous suggérons la procédure suivante : pour l'état 
le plus lâche que l'on peut achever par une méthode de mise en place donnée, l'anisotropie 
induite n'est pas significative. La pente (dq/dp')uR obtenue dans un essai pour cet état peut, 
par conséquent, être considérée comme pente de référence, correspondant à la part de 
l'anisotropie initiale. La différence avec des pentes obtenues dans les tests à plus forte 
densité peut servir à l'évaluation de l'anisotropie induite. 
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Figure 44 Variation de ta pente de décharge-recharge en fonction du rapport de 
contraintes et de ta densité 
UL4.2.7 ESSAI EN EXTENSION 
Un échantillon de 0,90 d'indice de densité (ec = 0,689), consolidé à 150 kPa a été 
soumis à un chargement de cisaillement en extension avec différents cycles de décharge-
recharge. La figure îll-45 présente les résultats de cet essai. Pour des raisons de procédure 
expérimentale, l'essai a été commencé par une petite phase de compression. 
Contrairement aux essais de compression, le chemin de décharge dans le plan (q, p') 
est différent de celui de la recharge quel que soit le niveau de décharge même si, dans les 
plans (q, e^ et (Au, e,), sur certains cycles (3, 4, 5 et 7), ils semblent confondus. !! paraît 
alors difficile de conclure quant à l'élasticité en extension. De plus amples investigations sont 
nécessaires pour mieux comprendre le comportement à la décharge en extension. 
Avec de grands cycles de décharge-recharge en compression-extension comme ¡es 
cycles 9, 13 et 15, une importante augmentation de la pression interstitielle est observée à la 
décharge en extension et en charge en compression. Dès que l'état de contraintes dépasse 
l'état caractéristique, atteint pour un rapport de contraintes r\c de 0,42, le chemin de 
contraintes remonte le long de la droite caractéristique grâce à une génération négative de 
surpression interstitielle due au comportement dilatant du matériau. Cela met en évidence le 
phénomène de la mobilité cyclique dans le cas d'un chargement alterné. Cet essai présente 
un rapport de contraintes à la rupture r|F de l'ordre de 0,77. 
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Figure 45 Essai de charges-décharges en extension 
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IJI.5. CONCLUSIONS 
Le comportement monotone du sable a été étudié au triaxial sur deux chemins de 
contraintes, le chemin non drainé à cr3 constante et le chemin drainé à déviateur de 
contraintes constant. Il a été constaté que ces deux chemins peuvent donner lieu à une 
instabilité traduite en termes de perte de résistance. Le potentiei d'instabilité (rupture par 
perte de résistance) de l'élément du sol a été évalué à travers le critère de la droite 
d'effondrement de Sladen et al. (1985). Après avoir évalué ce critère sur les chemins non 
drainés à a3 constante, nous avons montré qu'il n'est pas valable pour les chemins à 
déviateur de contraintes constant. Il ne constitue que la limite inférieure d'une surface 
d'instabilité dans l'espace (q, p', e) impossible à franchir sous n'importe quel type de 
chargement ou de drainage. Cette surface est définie par la portion post-pic du chemin 
monotone non drainé à G3 constante et à consolidation isotrope. 
Sous chargement cyclique, ¡I a été confirmé que les seuils d'effondrement dans les 
sales lâches sont similaires à ceux observés sous chargement monotone pour le même type 
de trajet triaxial, en l'occurrence le trajet « c3 constante ». Le critère de perte de stabilité 
type droite d'effondrement est donc valable aussi en cyclique. 
Il a été aussi mis en évidence l'existence d'un état quasi-stable et donc d'un domaine 
dilatant pour les sables lâches ainsi que l'existence d'une amplitude critique du déviateur 
cyclique, au-dessous de laquelle aucun effondrement ne peut être observé. La localisation 
du point d'état quasi-stable dans le pian (q, p') dépend de l'amplitude du déviateur cyclique 
appliquée. 
L'existence de l'état quasi-stable en monotone et en cyclique incite à définir la droite 
d'effondrement dans le plan normalisé (q/qMR, p'/p'MR) où (qMR.pWi) représente l'état de 
contrainte aux points d'état quasi-stable. Cependant, dans le plan (q, p'), la droite 
d'effondrement peut servir à évaluer le déviateur critique. En effet, on peut tracer cette droite 
à partir des pics des chemins de contraintes obtenus dans des essais d'effondrement 
monotones. Dans ce cas, le déviateur correspondant au point d'intersection de la droite 
d'effondrement avec la droite d'état quasi-stable serait le déviateur cyclique critique. Il 
représenterait alors le déviateur cyclique pour lequel le point d'effondrement et le point d'état 
quasi-stable seraient confondus. Cette nouvelle définition favorise la mise au point d'un 
diagramme de comportement des sabies valable pour tout état initial de déposition et qui 
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permet de mieux délimiter les différentes zones de comportement, notamment celles 
présentant un risque de perte de stabilité. 
L'hypothèse de l'existence d'un état quasi-stable et d'un état stable permet de mieux 
comprendre le comportement du sol à la rupture. La dispersion des points de minimum de 
résistance, en fonction de la contrainte de consolidation et de l'amplitude du déviateur 
cyclique, dans les essais non drainés classiques trouve ainsi son explication dans le fait que 
ces points correspondent à l'état quasi-stable, représenté par une infinité de lignes dans le 
plan (e, inp'). Ces lignes peuvent être obtenues par des essais à déviateur de contraintes 
constant réalisés sur des structures lâches. Comme l'état stable est difficile à atteindre pour 
l'ordre des déformations axiales fixées dans l'étude du comportement monotone et que le 
chargement cyclique choisi ne permet pas de l'observer, l'hypothèse de son unicité est 
préservée. 
L'étude sous chargement cyclique a aussi permis de mettre en évidence une forme 
d'anisotropie élastique grâce à un simple essai triaxial non drainé de compression. En outre, 
il a été montré que cette anisotropie est de deux types. Une anisotropie structurale due au 
mode de mise en place et l'autre induite, essentiellement importante au passage de l'état 
caractéristique. Cette anisotropie a été évaluée à travers les pentes de décharge-recharge 
pour des faibles niveaux de décharge à différentes valeurs de déformations axiales, li serait 
aussi intéressant de l'évaluer par des essais du même type mais en condition drainée et 
pouvoir ainsi la quantifier d'une manière intrinsèque. En revanche, cette anisotropie paraît 
plus difficile à observer en extension. De plus amples explorations sont nécessaires pour sa 
mise en évidence dans ce domaine. 
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Chapitre ÍV : Formulation d'un modèle adapté au comportement monotone et cyclique des sables 
IV. I. INTRODUCTION 
Le modèle développé dans ce qui suit s'inscrit dans ¡e cadre de la plasticité 
généralisée. L'utilisation d'un tel contexte dans plusieurs modèles (Zienkiewicz et 
Mroz, 1984 ; Zienkiewicz et al., 1985 ; Pastor et al., 1985, 1990) montre qu'il permet une 
description relativement simple des phénomènes observés expérimentalement dans les sols. 
L'originalité du modèle proposé réside, d'une part, dans la considération dans un tel 
contexte d'un double mécanisme de plasticité ; cela nous permet de tenir compte de 
l'influence du trajet de chargement sur la réponse du sol. D'autre part, elle réside dans 
l'introduction de la notion de paramètres d'état directement dans les expressions des 
modules plastiques. Parmi les avantages d'une modélisation basée sur la notion de 
paramètres d'état, comme l'a montré le modèle développé par Saïtta (1994) dans le cadre 
de sa thèse, nous citons d'abord la prise en compte de l'influence combinée de la densité et 
de la contrainte de consolidation initiale sur le comportement du sable, puis la réduction de 
nombre de paramètres du modèle nécessaires pour la simulation des différents types de 
comportement. Malheureusement, ¡es paramètres d'état existants ne sont valables que pour 
des conditions initiales où le déviateur de contraintes n'intervient pas. Il est alors nécessaire 
de généraliser cette notion à n'importe quelle condition initiale de mise en place et de 
chargement pour que son utilisation dans le modèle soit plus complète. 
IV.2. ECRITURE D'UNE LOI DE COMPORTEMENT ELASTOPLASTIQUE DANS LE 
PLAN DU TRIAXIAL 
IV.2.1 HYPOTHESES 
- Les grains sont incompressibles ; 
- la loi est non associée ; 
- l'écrouissage est isotrope ; 
- ¡e paramètre d'écrouissage pc dépend des déformations volumiques sv 
et déviatoriques ed ; 
- une seule surface de charge est considérée. 
IV.2.2 GENERALITES 
La loi de comportement est liée au squelette, elle relie donc les contraintes effectives 
aux déformations. L'hypothèse d'isotropie conduit à exprimer cette loi en fonction des 
invariants de contraintes et de leurs variables associées. Ainsi, le tenseur de contraintes 
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peut être décomposé en fonction de ses invariants en parties volumsque et déviatorique 
comme suit : 
1 
& = -Tr(çO.I + a (IV-1) 
Au triaxial, cette décomposition est réduite à : 
o-3 
CT, 
er,' + 2rj, 
3 







Dans ce cas, deux invariants sont suffisants pour exprimer la loi de comportement d'un 
matériau. Par conséquent, seuls le premier invariant du tenseur des contraintes p' et le 
deuxième invariant du tenseur déviatorique des contraintes q' sont considérés. Ils sont 
associés aux variables EV et ed respectivement et s'écrivent de la manière suivante : 
p' = 
<x, + 2a , 
et q = o-! - cr3 (IV-3) 
£„. = £, + 2£, et £ H = • 
2 ( £ , - £ j (IV-4) 
sv et sd étant les déformations volumiques et déviatoriques respectivement. 
Les contraintes effectives p' et q' sont liées aux contraintes totales par ia loi de Terzaghi : 
p'= p-Au 
(IV-5) 
La ioi de comportement s'écrit donc sous sa forme incrémentale générale de la manière 
suivante : 
de = L :do ou 
de. 
de. 
•al = u 
dp 
dq (IV-6) 
dev et dsd sont les composantes du vecteur incrément de déformations de. 
dp' et dq sont les composantes du vecteur incrément de contraintes effectives dg|. 
Selon la formulation élastoplastique, de peut s'écrire : 
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de = dee + dsp (IV-7) 
où dee désigne la partie élastique de ds et dep sa partie plastique. 
La partie élastique est exprimée comme suit : 
deve 
d e d e j 
= (Le) e x - ! . 
dp' 
Ldq. (IV-8) 
Le est la matrice de rigidité élastique. Dans le cas d'une élasticité isotrope, elle est donnée 






2(1 + v) 
(iV-9) 
H reste donc à relier la déformation plastique aux contraintes. 
IV.2.3 DÉTERMINATION DE LA CONTRIBUTION PLASTIQUE PAR LA 
FORMULATION CLASSIQUE 
La relation qui lie ies déformations plastiques aux contraintes est établie en exprimant 
trois conditions, à savoir : 
• la condition de cohérence : 
dP ¿F d¥ 
dF(p ' , q , P c ) = ^ d p - + - d q + i - d p £ = 0 (IV-10) 
F(p\ q', pc) désigne la surface de charge ; 
la règle d'écrouissaae : 
, <5pc ¿pc p 
dPc = T T d e v + An del de¡ 
de (IV-11) 
pc est ia variable d'écrouissage. depv et depd désignent les composantes du vecteur dsp. 
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G(p', q) est le potentiel d'écoulement. dX étant le multiplicateur plastique. 
En introduisant les équations (IV-11) et (IV-12) dans (IV-10), on obtient 





dF dpc dG dpc dG (IV-14) 
h est le module plastique. 
En remplaçant dï. par sa valeur dans l'équation (IV-12), on obtient l'expression de 
l'inverse de la matrice plastique (Lp)"1 suivante : 














IV.2.4 DÉTERMINATION DE LA CONTRIBUTION PLASTIQUE EN 
ELASTQPIJÍSTICITÉ GÉNÉRALISÉE 
Dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée, la règle d'écrouissage n'est pas donnée 
explicitement. En revanche, le module plastique h est directement postulé. Pour l'écriture de 
ia déformation plastique, seule est nécessaire la donnée des expressions des normales à la 
surface de charge nF et au potentiel plastique nG- En effet, le vecteur incrément de 
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IV.2.5 DETERMINATION DE LA MATRICE ELASTOPLASTIQUE 
Grâce aux équations (IV-7), (!V-8) et (IV-16), la matrice élastoplastique L s'écrit sous 
la forme suivante : 
(L) -1 = (L e ) - ' + (L p )~ 1 (IV-18) 
On en déduit son expression comme suit : 


















A la différence de la formulation classique, en plasticité généralisée, les vecteurs ( — , — ) 
dp dq 
dG dG 
et (-r-7,~-r— ) sont normalisés. Le module plastique h est soit postulé (plasticité généralisée), 
dp dq 
soit donné par l'équation (IV-14) (formulation classique). 
IV.3. INTRODUCTION DE ^ANISOTROPIE ELASTIQUE 
L'objet de cette partie est de proposer une méthode pour tenir compte d'une forme 
d'anisotropie dans l'écriture de ¡a matrice élastique dans le cas d'un matériau anisotrope, 
comme c'est le cas du sable d'Hostun étudié au chapitre i!. En effet, les essais ont montré 
qu'il existe une forme d'isotropie transverse dans le comportement élastique de ce sable. 
IV.3.1 CHOIX D'UNE FORMULATION DE L ANISOTROPIE ELASTIQUE 
Dans un repère d'isotropie transverse (O, ev, e(, et) dont l'axe principal est l'axe 
vertical ev, la loi de comportement élastique s'écrit comme suit : 
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(IV-21) 
Ev, Et sont les modules de Young vertical et transversal ou horizontal respectivement, 
vjv est !e coefficient de Poisson transversal sous chargement vertical, 
V|t est le coefficient de Poisson longitudinal sous chargement transversal, 
Gvt est le module de cisaillement vertical transverse. 
Ces cinq constantes sont à déterminer expérimentalement. Néanmoins, au triaxial 
classique, Graham et Houlsby (1983) ont montré qu'il n'est pas possible d'identifier plus de 
trois constantes élastiques. Comme deux constantes sont nécessaires pour la description de 
la réponse élastique isotrope, cela ne permet la prise en compte que d'une seule constante 
pour l'incorporation d'une certaine forme d'anisotropie. Ainsi, Graham et Houlsby (1983) ont 
proposé de multiplier les termes de rigidité dans le pian transverse par un paramètre a. Cela 









où K* et G* sont les modules de compression et de cisaillement modifiés respectivement. 
Les deux termes non diagonaux J traduisent ¡e couplage existant entre les effets voSumique 
et déviatorique. K*, G* et J peuvent être exprimés en fonction du module de Young modifié 
E*, du coefficient de Poisson modifié v* et du paramètre d'anisotropie a comme suit : 
K* = 
E * ( l - v * + 4 a v * + 2 a 2 ) 
9 (1+v*) ( l -2v*) (IV-23) 
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E * ( 2 - 2 v * - 4 a v * + a ~ ) 
G* = (IV-24) 
6 ( l+v*) ( l -2v*) 
E * ( l - v*+av*-a ) 
j
 = i L (IV-25) 
3( l+v*) ( l -2v*) 
En comparant la matrice de rigidité de (IV-21) avec celle d'une isotropie transverse classique 
(IV-22), Graham et Houisby (1983) déduisent les relations suivantes : 
Ev = E* (IV-26) 
E, = a2 E* (IV-27) 
«E* 
2(1+v*) G« = ^ 7 7 7 ^ (
IV
-28) 
vtv = (IV-29) 
a 
(IV-30) 
Remarquons que a2 représente le rapport entre les modules de Young horizontal Et et 
vertical Ev. a permet d'accéder à une information directe concernant le degré d'anisotropie 
du sol. Selon ia valeur de a, trois cas sont envisageables, à savoir : 
-si a < 1, le sol est plus rigide verticalement que horizontalement ; 
-si a = 1, le sol est isotrope ; 
-si a > 1, le sol est plus rigide dans le plan horizontal que suivant l'axe vertical. 
La connaissance des caractéristiques élastiques suivant une direction et du paramètre 
d'anisotropie a permet de déterminer tous les termes de la matrice élastique. 
IV.3.2 DÉTERMINATION DU PARAMÈTRE D'ANISOTROPIE a 
Ce paramètre peut être déterminé grâce à un essai triaxial classique non drainé. En 
effet, sous l'hypothèse d'un comportement élastique et en utilisant l'équation (IV-22), la 
direction des contraintes effectives est donnée par : 
da 3G* 3 ( 2 - 2 v * - 4 a v * + o r ) 
(IV-31) dp' K* 2 ( l - v * + a v * - a 2 ) 
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La connaissance de ce rapport nous permet la détermination de a. 
a peut prendre des valeurs entre 0 et +<». Le rapport dq/dp' peut alors varier entre les 
valeurs 3 et -3/2 respectivement. Ces deux cas extrêmes correspondent aux chemins de 
contraintes q/p constant et a-¡ constant respectivement. La figure IV-1 montre l'allure des 
chemins de contraintes élastique en fonction des valeurs de a et de dq/dp'. 
Par ailleurs, nous avons vu au chapitre II que, lors d'un essai triaxial de charge-
décharge-recharge, le sol manifeste un comportement élastique sur une partie du chemin de 
contraintes. La pente dq/dp' du chemin élastique a été dans ce cas aisément déterminée. 
Pour le sable d'Hostun, cette pente avait une valeur moyenne comprise entre 3,5 et 4,5 
(selon le type d'essai utilisé pour sa détermination, voir tableau 111-18). Cela donne lieu à des 
valeurs de a comprise entre 0,65 et 0,75 et des rapports entre les modules de Young 
vertical et horizontal Ev / E, compris entre 1,77 et 2,36. A titre de comparaison, Holubec 
(1968) trouve pour ¡e sable dense d'Ottawa des valeurs de ce rapport de l'ordre de 1,60 à 
2,60 suivant le niveau de cisaillement choisi. 
En outre, la pente dq/dp' variait au cours de l'essai. Nous avons d'ailleurs remarqué que sur 
la figure II-44, la pente dq/dp' tend vers la valeur 3 quand l'échantillon s'approche de son 
état critique. Notons que l'état critique correspond à un rapport de contraintes r\ constant. 
Cette variation a été interprétée par une sorte d'anisotropie induite qui était surtout 
prononcée au voisinage de l'état caractéristique. Par conséquent, le paramètre d'anisotropie 
a peut être considéré variable si l'on veut tenir compte de ce phénomène, auquel cas il reste 
à établir l'expression de variation de a. 
dq/dp' = 
q k(x — oo > i 
\ 
\ 
CHEMIN DE \ •' 
CONTRAINTES >' 
ELASTIQUE / 
oo >3 <3 3 
1 >2V* <2V* 0 
Figure IV-1 Allure des chemins de contraintes élastiques anisotropes 
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IV.4.1 DÉFINITION DU COUPLE D>ÉTAT 
Nous avons vu au chapitre I comment la notion de paramètre et indice d'état est 
importante pour la mesure du comportement du sol. Cette notion nous permet de prendre en 
compte l'influence combinée, sur le comportement, de l'indice des vides et de la contrainte 
de consolidation isotrope. Ainsi, en l'introduisant dans un cadre élastoplastique de 
modélisation, Saïtta (1994) a montré qu'un seul jeu de paramètres est nécessaire pour 
simuler le comportement monotone d'un sable lâche, moyennement dense et dense. Cette 
idée est intéressante car elle permet de rendre les constantes du modèle indépendantes des 
conditions initiales, c'est-à-dire intrinsèques au matériau étudié. Le comportement réel du 
matériau peut ainsi être mieux approché. 
Malheureusement, dans leur définition actuelle, le paramètre d'état et l'indice d'état 
paraissent très vite insuffisants dès que les conditions initiales admettent une donnée non 
nulle rattachée au déviateur de contraintes, comme c'est le cas pour une consolidation 
anisotrope ou pour un chargement cyclique. Cette lacune était prévisible du fait que ces 
paramètres n'ont été définis que dans le plan (e, p') et non dans l'espace triaxial (q, p', e). 
Par conséquent l'utilisation d'une telle notion dans un cadre de modélisation de 
comportement plus complet passe d'abord par son adaptation à des conditions initiales plus 
larges. 
IV.4.1.1 LIMITATION DES PARAMÈTRES D'ÉTAT ACTUELS 
L'indice d'état ls introduit par Ishihara (1993) a déjà apporté une amélioration 
intéressante au paramètre d'état \\f défini par Been et Jefferies (1985) qui, rappelons-le, se 
résume dans les points suivants : 
• prise en compte de l'indice des vides d'effondrement e6ft (Canou, 1989 ; Canou et 
al., 1990), densité à partir de laquelle le sable admettrait une résistance résiduelle de 
cisaillement nulle dans un essai triaxial classique non drainé ; 
• validité dans le cas de fortes contraintes de consolidation isotrope ; 
• prise en compte de l'influence du mode du déposition du sable ; 
• introduction de l'état quasi-stable dans la définition de ls. 
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Comme le paramètre d'état, l'indice d'état !s reste toutefois limité aux contraintes de 
consolidation isotropes. En effet, considérons les deux essais triaxiaux monotones 
MCI25201 et MCA28240 décrits au chapitre III. Les échantillons de ces deux essais, qui 
sont du même type (dq = 3dp), sont constitués du même sable, ont pratiquement les mêmes 
indices des vides (ec=0,902 - 0,904), ont été consolidés sous ¡a même contrainte de 
consolidation isotrope (ac=200 kPa) et ont été fabriqués selon la même procédure. Par 
conséquent, ils sont au même indice d'état ls. Pourtant, comme l'échantillon MCA28240 a 
subi une consolidation anisotrope sous un déviaîeur de contraintes qc de 240 kPa, les 
chemins de contraintes ne sont pas du tout homothétiques (Figure IV-2). 
Dans le cas d'un chargement cyclique, nous avons vu que, toutes les autres données 
de l'essai étant identiques, le chemin de contraintes effectives est très influencé par 
l'amplitude du déviateur de contraintes fixé, dans la mesure où le nombre de cycles 
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CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p' (kPa) 
Figure IV-2 Limitation de l'indice d'état dans un essai à consolidation anisotrope 
156 
Chapitre IV : Formulation d'un modèle adapté au comportement monotone et cyclique des sables 
IV.4.1.2 NOUVEA UX PARAMÈTRES PROPOSÉS 
L'amélioration de ¡a notion de paramètres d'état semble devoir passer par la prise en 
compte de l'existence d'un déviaîeur initial non nul. Pour cela, nous proposons de considérer 
deux paramètres. L'un défini dans le plan (e, p') et l'autre dans le pian (q, p'). Ainsi tout 
l'espace (q, p', e) est effectivement pris en compte. 
Le premier paramètre, noté lv, est appelé indice volumique. Equivalent à ls, il est défini 
dans le plan (e, p') comme suit: 
I v = — (IV-32) 
P'o 
p'ss est la contrainte moyenne effective de la projection du point initiai sur la ligne d'état 
stable, p'o est la contrainte moyenne effective initiale. 
À titre d'exemple, pour le sable de Toyoura, lv et ls sont liés par la relation suivante : 
' , = 7 7 - (iV'33) 
1,6 
(D'après Ishihara (1993), l9 = 1,6 p'«/ p'o). 
Le deuxième paramètre, noté ld, est l'indice déviatorique. Rattaché au plan (q, p'), il 
s'écrit comme suit : 
I, = — (IV-34) 
n 
r|o désigne le rapport de contraintes initial, r|f le rapport de contraintes à l'état stable. 
Ces deux indices constituent le couple d'état. 
Le couple d'état résout le problème de la consolidation anisotrope. En effet, deux 
essais ne peuvent amener à des chemins de contraintes effectives homothétiques que s'ils 
ont le même couple d'état. Cependant, le problème d'un chargement cyclique est toujours 
posé car, quelle que soit l'amplitude du déviateur fixé (condition de chargement), l'essai peut 
toujours commencer au même couple d'état (conditions de mise en place). Or, pour des 
essais à différentes amplitudes du déviateur et au même couple d'état, le chemin de 
contraintes n'est le même que jusqu'à ce que l'une des bornes du chargement soit atteinte. 
Pour pallier cet inconvénient, nous proposons de ne plus astreindre la notion de couple 
d'état seulement aux conditions initiales mais de faire en sorte qu'il soit un véritable indice 
qui rend compte du trajet suivi durant tout l'essai. Pour cela, il serait intéressant de 
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variabiiiser les paramètres utilisés pour la détermination du couple d'état. Ainsi les nouvelles 
définitions sont : 
P 
T ~H (IV-35) 
L d ' * 
p's est ¡a contrainte moyenne effective de la projection du point de charge sur la ligne d'état 
stable dans le plan (e, p') ou (e, Inp'). p' est la contrainte moyenne effective. y\ est le rapport 
de contraintes. 
Quand le point de charge est au point initial, Se couple d'état (lv, ld) vaut une certaine 
valeur initiale (!v0, ldo)- A l'état stable, le couple d'état vaut (1,1). 
IV.4.2 DESCRIPTION DU MODÈLE PROPOSÉ 
IV.4.2.1 CONTEXTE DU TRAVAIL 
- Les grains sont incompressibles. 
- Les déformations restent limitées. 
- l'élasticité est non linéaire, de type isotrope ou isotrope transverse. 
- la charge et la décharge sont élastoplastiques. 
- la loi est non associée. 
- une double surface de charge est considéré. 
- un seul potentiel plastique est pris en compte. 
- l'état stable est supposé unique. 
- l'état quasi-stable est supposé valable pour toute condition initiale de mise en place. 
IV.4.2.2 DÉFORMATION ÉLASTIQUE 
Si le matériau est isotrope transverse, la matrice d'élasticité Le est déterminée grâce 
aux formules données par Graham et Houlsby (1983), aux équations de (IV-22) à (IV-30). 
S'il est isotrope, l'écriture de la loi de Hooke suffit (équation IV-9). 
158 
Chapitre !V : Formulation d'un modèle adapté au comportement monotone et cyclique des sables 
IV.4.2.3 DÉFORMATION PLASTIQUE 
L'incrément de déformation plastique dep , dans un modèle à double surface de 
charge s'écrit, dans le cas généra!, comme la somme des incréments de déformations 
plastiques dues à chacun des deux mécanismes. Soient dej" et de^ les incréments de 
déformations plastiques rattachés aux surfaces de charges F1 et F2 respectivement. En 
fonction de l'incrément de contraintes da, ils s'écrivent : 
f 1 T 
£/ef =-rnGX(nFXdc) hr 
(IV-36) 
h-, 
h; et h\ sont les modules plastiques des premier et deuxième mécanismes de plasticité, 
respectivement. Leurs expressions sont données dans le paragraphe IV 4.2.6. 
ÜF1 et nui désignent les normales extérieures à la surface de charge et au potentiel 
d'écoulement du premier mécanisme de plasticité. nF2 et nG2 sont celles du deuxième 
mécanisme. Comme l'on considère le même potentiel plastique G pour les deux 
mécanismes de plasticité, on a alors : 
n ^ Û G ^ Û G ( |V-37) 
IV.4.2.4 SURFACES DE CHARGE 
À partir de résultats expérimentaux concernant la détermination de la surface de 
charge, Tatsuoka et a/. (1974) proposent une forme de surface de charge pour les sables. 
Aussi mettent-ils en évidence l'influence de la densité du matériau sur la localisation de la 
surface de charge initiale dans l'espace des contraintes (Figure IV-3). En particulier, ils 
montrent que le domaine élastique (la taille de ¡a surface) est d'autant plus réduit que le 
sable est dense. En outre, cette surface admet une tangente à la rupture constante (elle ne 
varie pas avec l'écrouissage). 
À l'issue de ces observations, nous proposons que la première surface de charge F1 
soit fermée et qu'elle dépende de la densité. 
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i Pooroesh«»b(t$7l) 
lâche »1.0.72 - 0-7« 
moy. dense *>0-G0 - 0 65 
ásase e«0-5Q-QS3 
Figure IV- 3 Allure de la surface de charge expérimentale, 
d'après Tatsuoka et a/. (1974) 
J\'.4,2,4,1 EXPRESSIONS ANALYTIQUES 




- 1 = 0 (!V-38) 
avec I = A (IV-39) 
ld est le deuxième composant du couple d'état, r¡, est la pente de l'état stable dans le plan 
des contraintes (q,p') et pc est le paramètre d'écrouissage. n est un paramètre qui dépend 
de la densité initiale. Sous une forme simple, il peut s'écrire : 
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\n = nc¡ 
n = nn 
"eff 
pour e < eeff 
pour e > £• 
(IV-40) 
e est l'indice des vides initial. esff est l'indice des vides à partir duquel la résistance résiduelle 
d'un échantillon de sable est nulle dans un essai de liquéfaction. n0 est un paramètre du 
modèle. 
Les composantes du vecteur unitaire nFi normal à la surface F1 sont : 
« F I = • 
n- (n + 1)/J 
¡(n-~(n + l)l]f + 
! r \ 2 
v ' / ; (IV-41) 
nFl —• 
T\f ¡(n-(n + l)íff + 
f i . y 
<*fj 
La deuxième surface de charge F2 est de type « surface déviatorique de Vermeer 
Elle est de la forme : 
F2 = I d - I , = 0 (IV-42) 
Vf 
(IV-43) 
I j est la variable d'écrouissage. Dans un essai de charge-décharge, r¡° correspond au 
rapport de contraintes maximal atteint avant la décharge, ij} est la valeur de l'indice 
déviatorique d'état maximal atteint avant ¡a décharge. Le vecteur unitaire normal nF2 a pour 
composantes : 
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Le choix de telles surfaces de charge présente plusieurs avantages. En effet, la 
considération d'une double surface de charge permet de tenir compte de la direction du 
chargement. En outre, les expressions de ces surfaces restent simples. Par ailleurs, 
conformément aux résultats expérimentaux de Tatsuoka et al. (1974), l'introduction de 
l'influence de la densité directement dans l'expression de la surface de charge F1 
(Figure IV-5) ainsi qu'un tel choix d'écrouissage (Figure IV-6) sont réalistes. Cela 
contribuera, comme nous le verrons plus loin, à disposer d'un même jeu de paramètres du 
modèle quel que soit l'état initial du massif considéré. 
Le plus simple aurait été peut-être de ne considérer que la surface de charge F1. Mais 
le choix d'un modèle à double surface était surtout conditionné par la formulation des 
modules plastiques qui nécessite, d'une part, la donnée d'une direction de chargement 
quand le point courant est à l'intérieur de la surface F1 et, d'autre part, la prise en compte 
d'un critère de charge type d|rsj>0. C'est surtout là où réside l'avantage de la surface F2. 
IV.4.2.4.2 CRITERES DE CHARGE 
Dans le cas d'un écrouissage positif, le critère de charge s'écrit : 
2pdçr>0 (IV-45) 
Pour îa deuxième surface, ce critère peut aussi s'écrire 
n ^ d g = - T = = = ( - T ^ p ' + d q ) = - r - d??>0 (IV-46) 
Comme p' est toujours positive, on peut déduire : 
np,dçj>0<=>dld > 0 (IV-47) 
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Remarque : 
En tridimensionnel, le critère de charge ci-dessus peut aussi s'écrire : 
drj>0 (IV-48) 
Mais, dans le plan du triaxial, r\ et r\, sont négatifs en extension. C'est pourquoi il est plus 
































CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p' 
Figure IV-4 Allure de la surface de charge F1 
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CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p' 
300 
Figure IV-6 influence de l'écrouissage sur la surface de charge F1 
164 
Chapitre fV : Formulation d'un modèle adapté au comportement monotone et cyclique des sables 
IV.4.2.5 LOI ET DIRECTIONS D'ÉCOULEMENT 
Sur la base de différents travaux expérimentaux (Stroud, 1971; Lanier et a/., 1991), la 
dilatance d (équivalente à la loi d'écoulement, voir chapitre II) est supposée ne dépendre 
que de l'état de contrainte. Ainsi, sous sa forme générale, d peut s'écrire : 
d = f(T|) (IV-49) 
La fonction f(î]) peut être approchée à partir d'observations expérimentales. En effet, la 
figure IV-7 présente les courbes de variation de ¡a dilatance d en fonction du rapport de 
contraintes r¡, paramétrées par la contrainte de consolidation ac, d'après Touati (1982). Nous 
remarquons que ces courbes ont la même forme. De plus, la courbure est d'autant plus 
importante que ac est grande et que donc le sable est contractant. Par analogie entre l'effet 
du niveau de consolidation et celui de la densité sur le comportement des sables, on peut 
supposer que la courbure augmente quand la densité diminue. A l'issue de ces remarques, 
nous suggérons l'expression suivante de la dilatance d : 
d = e (TIC2 - n2) (IV-50) 
r\c est ¡a valeur du rapport des contraintes effectives à l'état caractéristique, e est ¡indice des 
vides initial. Cette expression de la dilatance approche d'une manière satisfaisante la forme 
observée expérimentalement, comme îe montrent ies figures IV-7 et IV-8. Ceia correspond 




Ces vecteurs unitaires permettent la détermination du potentiel plastique associé G(q, p') 
dont i'aîlure est représentée à la figure IV-9. 
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Figure 1V-8 Courbes de dilatance en fonction de la densité 
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Figure IV-9 Allure du potentiel d'écoulement utilisé 
IV.4.2.6 EXPRESSIONS DES MODULES PLASTIQUES 
Les modules plastiques hç et ¡tl correspondant à chacun des deux mécanismes de 
plasticité (équation IV-36) sont proposés sous la forme suivante : 
(IV- 52) 
h¡ = hl\\fiinF2 +h2nF] 
/tj -hMlnF2 + h2nF] 
Cette forme d'expression facilitera, comme nous le verrons au paragraphe 4.2.8, ¡'écriture 
de la déformation plastique totale. Elle a aussi l'avantage d'incorporer une forme de 
couplage entre les deux mécanismes de plasticité. 
Les variables h1 et h2 sont données en fonction du couple d'état (lv, ld) comme suit : 
A , = A , V / ( Î ) 
(IV-53) 
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avec 
K = /, 
( ^ 
K = K (IV-54) 
D(/°) = (l-(/°)2) 
I(t) est une fonction d'extrapolation qui informe de la distance parcourue à l'intérieur de la 
surface F1 par rapport à cette surface et que nous définirons dans ce qui suit. Eile rend 
compte de l'histoire du matériau par rapport à la surface F1. 
1° est la valeur de ld au début de la décharge à partir de la surface F2. Si ld > I d , alors I d 
prend la valeur de ld. La fonction D(Id) permet de rendre compte de la distance parcourue 
par rapport à la surface F2. À l'approche de i'éîat stable, cette fonction tend vers zéro. Cela 
permet la simulation d'un écoulement plastique puisque, dans ce cas les déformations 
plastiques tendent vers l'infini. 
h, ,h 2 ,hd sont des paramètres du modèle. 
IV.4.2.7 CARACTÉRISATIONDE L'EXTRAPOLATION 
Sur ¡a base du concept de surface frontière (Dafalias et Herrmann, 1978), comme cela 
a été exposé au chapitre II, la caractérisation de l'extrapolation passe par la donnée d'un 
point de référence, d'un point ¡mage, d'une règle et d'une fonction d'extrapolation et des 
directions de chargement et d'écoulement. Dans notre cas, la direction de chargement n'est 
pas obtenue par extrapolation mais elle est donnée directement par la surface de charge F2. 
Comme la loi d'écoulement ne dépend que du rapport de contraintes r\, la direction 
d'écoulement est calculée directement au point de charge. 
Nous proposons de prendre comme point de référence MR le dernier point au-delà 
duquel une charge ou une décharge est effectuée (à partir de la surface F1 ou F2). Le point 
image Mi est l'intersection entre la surface frontière F1 et la droite passant par le point de 
charge M et de pente, la pente élastique due à l'isotropie transverse du matériau (chapitre 
II). S'il s'agit d'un matériau isotrope, il suffit de considérer la droite verticale passant par le 
point de charge. La figure IV-tO montre quelques exemples de détermination des points de 
référence et d'image selon le type de chargement. 
La règle d'extrapolation proposée s'écrit : 
TÍ — riR 
t = _ ! — L ^ _ (1V-55) 
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T), r\R, et r¡i sont les rapports de contraintes aux points M, MR et Mi respectivement. 
En général, la fonction d'extrapolation l(t) a pour rôle de quantifier l'amplitude des 
déformations plastiques à l'intérieur de la surface frontière, en écrivant que le module 
plastique au point de charge M est une fraction du module plastique à un point image Mi 
situé sur la surface frontière. Dans notre cas, ce n'est plus Se module plastique en entier qui 
est concerné par cette extrapolation mais uniquement la variable h-, car l'influence de la 
surface F1 sur le comportement ultérieur modéiisé du matériau a été incorporée dans cette 
variable. La fonction l(t) doit répondre à certaines conditions, à savoir : 
• l(t) = 1 quand M = Mt, c'est-à-dire pour t=1 ; 
• l(t) est décroissante à partir du point de référence MR (t = 0) jusqu'au point image M[ 
( t-D. 
D'où le choix de la fonction suivante : 
I(t) = f 2 y 1 + t (IV-56) 
y est un paramètre du modèle qui permet de contrôler l'amplitude des déformations 
irréversibles à la décharge de la surface frontière F1. Sa mise en jeu est indépendante du 
type de chargement (monotone ou cyclique). Il est pris en considération dès que le point de 
charge est à l'intérieur de la surface F1. Cette dernière devient ainsi une surface frontière. 
Ce choix d'expression permet de disposer d'une fonction bornée quelle que soit t, cela évite 
tout problème numérique pouvant résulter d'une valeur indéfinie comme c'est le cas de la 
M Y 
fonction 
\t) , utilisé dans plusieurs modèles (Zienkiewicz et al. 1985; Pastor et al., 1985). 
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Figure IV-10 Exemples de détermination des points nécessaires à l'extrapolation 
IV.4.2.8 ÉCRITURE DE LA DÉFORMATION PLASTIQUE 
L'écriture de la déformation plastique totale dépend de la nature du chargement et 
donc de l'écrouissage de chacune des surfaces. Dans le pian des contraintes, nous 
considérons quatre zones (Figue IV-11) : 
Zone 1 np,da>0 et np2dç>0 
Les deux surfaces s'écrouissent, l'incrément de déformation plastique totale s'écrit 
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avec n =JT ~~, vecteur unitaire total. 
Il-) f ( r i T fî\ ft £, ~f j 
Zone 2 : nj ,do<0 et nL,d<y>0 
Le point courant est à l'intérieur de ¡a surface de charge F1. La normale nFi n'est pas 
prise en compte. Mais la surface F2 s'écrouit continuellement et seule la déformation 
plastique due à F2 intervient, d'où : 
n = nF2 (IV-58) 
deF = def = '¡~r~nG(nTF2daj 
hj-ij 
(IV-59) 
Zone 3 : np,dg<0 et nF-,dg<0 
Le point de charge est à l'intérieur des deux surfaces. La déformation plastique est 
due à un mécanisme de plasticité F'2 équivalent au mécanisme F2 et qui s'active à la 
décharge de la surface F2 (Figure IV-12), d'où : 
û F2 - "DF2 • B. G 
'Gp 
-n c q ; 
(IV-60) 
d£p =de'? = ——rir(n'TF,do) 2
 hlh2~oy-F2 - ; 
(IV-61) 
Zone 4 : n ^ d g â u et np2dg<0 
Le point de charge est sur la surface F1 mais à l'intérieur de Sa surface F2. La 





de p =def+de 'P = 
h i h 2 
nG in' da (IV-63) 
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SURFACE 
-p j FRONTIERS F! 
ZONE 1 
Figure IV-11 Différentes zones de chargement 
qf SURFACE 
•' Vit FRONTIERE FI 
Figure IV-12 Mécanisme de décharge à l'intérieur des deux surfaces de charge 
IV.43 PARAMETRES DU MODELE 
Les paramètres du modèle sont décomposés en une partie issue de la théorie de l'état 
critique et une autre rattachée aux modules plastiques et à la surface de charge. 
De la théorie de l'état critique sont issus les paramètres suivant : 
• les constantes élastiques E (module de Young) et v (coefficient de Poisson) pour une 
élasticité isotrope. Si le matériau est supposé isotrope transverse, un paramètre 
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supplémentaire est à considérer, soit a, dont !e carré représente le rapport entre les 
modules de Young vertical Ev et horizontal Et (équation IV-26). Dans les sols il est plus 
pratique de considérer, au ¡ieu du module de Young E, le paramètre K (pente élastique 
dans le plan (e, Inp') pour un essai de compression isotrope) en identifiant les modules de 
compression trouvés dans chaque cas pour ce type d'essais ; 
• T|f, qui est la pente de la droite d'état stable dans !e plan (q, p') ; 
• X et ee«, paramètres qui définissent la droite d'état stable dans le plan (e, Inp'). X est sa 
pente eî eeff l'ordonnée à l'origine ; 
• r\c, la pente de la droite d'état caractéristique dans le plan (q, p'). Comme nous 
supposons l'existence d'un état quasi-stable ou état caractéristique quelque soit l'état du 
sol, nous proposons de considérer que la pente r|0 dépend des conditions initiales de la 
manière suivante : 
(IV-64) 
k = Vk- h0 * i 
l„o est la valeur initiale de l'indice d'état voiumique. Nous suposons donc qu'à partir d'une 
certaine densité, pour une consolidation donnée, cette pente ne varie plus. 
Le paramètre représentant l'état caractéristique sera r|c0. Il correspond à la pente de l'état 
caractéristique pour un sable très dense. 
Ces paramètres peuvent tous être déterminés à partir d'essais triaxiaux classiques. 
Les paramètres élastiques nécessitent un essai triaxial monotone avec une décharge-
recharge durant la première phase de cisaillement. Concernant l'état stable, il est préférable 
de disposer d'un minimum de trois résultats d'essais triaxiaux effectués sur des sables 
lâches de différents états initiaux, avec un essai présentant une résistance résiduelle nulie. 
Les pentes r\c° et r|f peuvent être calées sur des essais triaxiaux réalisés sur des sables 
dense et lâche. 
Les autres paramètres sont : 
• no, rattaché à la surface de charge F1. Il contrôle surtout la valeur du déviateur maximal 
dans un essai d'effondrement. n0 joue sur la forme de la surface F1. L'observation 
expérimentale montre que la surface de charge a plutôt la forme d'une ellipse dont l'axe 
principal coïncide avec l'axe p' dans le plan (q, p'). Par conséquent, n0 doit rester inférieur 
ou égal à 1 (c'est le cas ¡imite où les deux rayons de l'ellipse sont égaux) ; 
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y paramètre issu du concept de la surface frontière. Plus !a valeur de y est élevé, 
important est le niveau de plastification à l'intérieur de la surface de charge F1. Quoique y 
intervient même sur un chemin monotone, seul le chemin cyclique y est très sensible ; 
0 0 0 o 
h, ,h2 , h d , constantes iiées aux modules plastiques. hd Contrôle l'envergure du domaine 
dilatant. Pour éviter tout écrouissage négative, !e module plastique devrait rester toujours 
positif. Par conséquent et d'après les équations (¡V-53) et (IV-54) : 
(IV-65) 
Le deuxième terme de cette équation devient négatif pour des valeurs de rapport de 
contraintes rj supérieures à r\c avec h°d positif, c'est à dire quand le point de charge se 
trouve dans le domaine dilatant. En outre, à partir de ce moment, !v devient décroissante 
jusqu'à tendre vers 1 à l'approche de l'état stable où n tend vers r\u A cet état, nous avons : 
1 + A o [ i L _ 1 v > 0 (IV-66) 
Comme h° est constant quel que soit l'état initial du sol, la pente r¡G est prise égal à sa plus 
petite valeur, soit r\°. 
n. 
D'où : 0 < hj < ~r (IV-67) 
Concernant le choix de h° et de h°2, il est fixé en écrivant que le module plastique total doit 
respecter la forme obtenue dans un chargement de compression hydrostatique, soit le 
module plastique de la zone 1 (équation IV-57) : 
0 , 0 h.h , = h > 
(
 n \ 
T
 + U ••> _ ± _ d 
V ' ' / J 
1 + e 
(iV-68) 
A - k 
Or, dans un essai de compression hydrostatique, lv reste constant et égal à sa valeur initiale. 
D'où : 
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h°h°= T ^ 2 - (IV-69) 
(A-k) T 0 , i 0 H, !v + h d ~ 
V % 
Le produit des paramètres h? et h°2 dépend de l'état initia!. Cette égalité est en particulier 
valable pour la ligne de consolidation isotrope correspondant à lv°=0, c'est à dire la ligne de 
consolidation correspondant à l'état le plus lâche du matériau (voir la définition de ¡'indice 
d'état volumique et de l'indice d'état d'Ishihara, 1993). Cet état offre la valeur maximale pour 
ce produit. D'où : 
(hX) = ! + Cef fo (IV-70) 
Dans ce modèle, h° et h, sont considérés constants. Cette majoration peut être alors 
utilisée comme une valeur indicative dans le choix de ces paramètres. Par conséquent, on 
supposera que, pour tout chargement et tout état du so!, ces paramètres doivent respecter 
l'inégalité suivante : 
hXi-^hr (iv-71) 
' - (A-k)h° v ' 
Pour caler les paramètres n0, y, h°, h°2 et h°, il est souhaitable de disposer d'au moins un 
essai monotone de liquéfaction avec résistance résiduelle nulle et d'un essai d'effondrement 
cyclique. 
En résumé, les paramètres du modèle à déterminer sont : 
- K, v (+a si élasticité anisotrope); 
- K ee«; 
- îlc°, T)f; 
; 0 ; 0 . i 0 
- n0, y, nrl, n, et n , . 
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L'évaluation qualitative du modèle permet de montrer Ses traits généraux de 
comportement observés à partir de simulations d'essais triaxiaux obtenues par le modèle 
proposé. En particulier, elle permet de mettre en évidence la capacité du modèle à prendre 
en compte les différents facteurs ayant une influence sur le comportement des matériaux 
granulaires avec les possibilités qu'offre l'introduction de la notion du couple d'état, ainsi 
qu'à évaluer le potentiel de liquéfaction dans les sables lâches sous chargement monotone 
et cyclique. Les simulations concernent un sable donné, dont les paramètres sont indiqués 
dans le tableau IV-1. L'élasticité est considérée comme isotrope. 
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IV.5.1 SIMULA TIONS D'ESSAIS MONOTONES NON DRAINÉS 
IV.5.1.1 À INDICE DES VIDES CONSTANT 
Il s'agit de l'évaluation de l'influence de la contrainte de consolidation isotrope. Tous 
les autres paramètres restent constants. Dans le cas d'un sable lâche et comme illustré à ia 
figure IV-13, le modèle simule des essais d'effondrement avec un état quasi-stable non nul. 
I! est en particulier intéressant de remarquer que, comme le prévoit ia définition même de 
l'état quasi-stable, le point de contrainte à cet état dépend de la contrainte de consolidation. 
Cependant, l'état stable n'es! pas observé car il n'est atteint qu'en grandes déformations 
alors que les simulations obtenues sont réaiisées sous l'hypothèse de petites et moyennes 
déformations. 
La figure IV-14 montre que, pour des simulations effectuées sur sable très lâche 
(e > ee«), on obtient un effondrement tota! ou liquéfaction. Dans ce cas, le matériau admet 
un état quasi stable nul quelle que soit la contrainte de consolidation. Cela est rendu 
possible grâce au fait, d'une part, que pour le même indice des vides les surfaces de charge 
intiaies, pour différentes contraintes de consolidation, sont homothétiques et, d'autre part, 
que S'indice voiumique d'état lv (qui intervient dans Se calcul du module plastique) pour un 
e > eetf reste nu! durant toutes variations de la contrainte moyenne effective (donc le même 
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pour toute contrainte de consolidation). Quand e < eeH, l'entité ps qui intervient dans le calcul 
de ¡v est constante. Néanmoins, lv varie avec !a contrainte moyenne effective p' (l„ = pjp'}. 
C'est pourquoi ie point d'état quasi-stabie obtenu n'est pas unique. 
Aussi, notons que, le modèle prédit ia droite d'effondrement, qui constitue le critère 
d'instabilité des sables lâches dans un essai non drainé à CT3 constante. Néanmoins, comme 
le point de minimum de résistance n'est pas unique, elle n'est prédite que sous l'hypothèse 
qu'elle joint les pics des chemins de contraintes au plus petit minimum de résistance (et non 
au point résiduel unique) obtenu en variant la contrainte de consolidation selon les 
suggestions proposées au chapitre III. 
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Figure IV-13 Simulations d'essais d'effondrement 
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Figure IV-14 Simulations d'essais de liquéfaction 
Concernant l'influence du niveau de consolidation isotrope sur ie comportement des 
sables denses, la figure IV-15 montre des simulations obtenues pour des faibles et fortes 
contraintes de consolidation, mettant ainsi en application le diagramme de comportement 
proposé au chapitre III pour illustrer les différentes zones de comportement d'un matériau 
granulaire à l'essai triaxial. En effet, quel que soit son état, un sable peut montrer ou non 
une perte de résistance avant d'atteindre son domaine dilatant selon l'importance du niveau 
de consolidation. Le passage au domaine dilatant (état caractéristique) est reproduit grâce 
au choix de la loi d'écoulement qui introduit le paramètre r|c 
IV.5.1.2 INFLUENCE DE LA CONSOLIDATION ANISOTROPE 
L'influence de la consolidation anisotrope est reproduite à partir de simulations 
d'essais réalisés sur sable très lâche à la même densité et à la même contrainte de 
consolidation isotrope, drainés à différents niveaux de déviateur, puis non drainés jusqu'à un 
certain niveau de déformation axiale. La figure IV-16 montre que, pour de faibles niveaux de 
déviateur initial, la résistance au cisaillement continue d'augmenter avant de chuter à cause 
de l'effondrement. Pour de fortes consolidations anisotropes, le modèle reproduit bien la 
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Figure IV-16 Simulations de l'influence de la consolidation anisotrope sur le 
comportement d'un sable très lâche 
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IV.5.L3 INFLUENCE DE LA DENSITÉ 
La prise en compte du couple d'état permet de passer, avec ¡e même jeu de 
paramètres, d'un comportement d'effondrement à un comportement dilatant. Ainsi l'influence 
de la densité est aisément reproduite par le modèle, comme le montre les simulations de la 
figure ÎV-17. 
700 CONTRAINTE DE 
CONSOLIDATION CONSTANT 
G 100 200 300 400 500 600 700 
CONTRAINTE MOYENNE EFFECTIVE p (kPa) 
t 8 12 16 
DEFORMATION AXIALE E1 i%) 
Figure IV-17 Simulation de t'influence de la densité sur le comportement du sable 
IV.5.L4 SIMULATION À COUPLE D'ÉTAT INITIAL CONSTANT 
Conformément à la notion de paramètre d'état, les simulations réalisées au même 
indice d'état volumique ¡v, pour une consolidation isotrope, offrent un comportement 
similaire, comme le montre la figure IV-18 concernant des sables lâche et dense. En outre, 
grâce à l'introduction de l'indice d'état déviatorique ld, le modèle est capable de reproduire 
un comportement similaire, dans des essais à ld constant, même pour des consolidations 
anisotropes, comme le montre la figure IV-19, correspondant à différents niveaux 
d'anisotropie de consolidation. 
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Figure IV-18 Simulations à couple d'état constant sous consolidation isotrope 
IV.5.2 SIMULATIONS D'ESSAIS MONOTONES DRAINES 
Comme illustré dans les figures IV-20 à IV-22, le modèle reproduit bien les similitudes 
existant entre le comportements non drainé et drainé. Ainsi, dans des essais triaxiaux à 
indice des vides constant (Figure IV-20), les simulations montrent que la contrainte de 
consolidation favorise la contractance alors que, dans des essais à contrainte de 
consolidation constante (Figure IV-21), elles montrent que plus le matériau est dense plus 
importante est sa phase de dilatance. Les propriétés du couple d'état sont aussi conservées 
par le modèle (figure IV-22). En particulier, comme cela a été également obtenu par le 
modèle de Saïtta (1994), les courbes de variation de volume sont identiques. 
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Figure IV-19 Simulations à couple d'état constant sous consolidation anisotrope 
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Remarque: 
A plus forte raison en drainé, l'état critique n'est pas reproduit par le modèle. D'abord parce 
qu'il est atteint en grandes déformations, ensuite car à ce niveau des bandes de cisaillement 
apparaissent, l'échantillon perd clairement son homogénéité et le milieu ne peut plus être 
considéré comme continu. 
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Figure IV-20 Simulation de linfiuence de la contrainte de consolidation sur le 
comportement monotone drainé du sable 
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Figure IV-21 Simulation de linfiuence de la densité sur le comportement monotone 
drainé du sable 
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Figure IV-22 Simulation du comportement monotone drainé du sable à couple d'état 
constant 
IV.5.3 SIMULATIONS D'ESSAIS CYCLIQUES NON DRAINES 
IV.5.3.1 ESSAIS D'EFFONDREMENT CYCLIQUE 
La figure iV-23 illustre des simulations de comportement d'un sable lâche dans un 
essai triaxia! cyclique non alterné sous différentes amplitudes de déviateur. Grâce à la prise 
en compte d'un comportement élastoplastique en charge eî en décharge, après chaque 
décharge ou recharge, ¡e module plastique prend une forte valeur (la fonction d'extrapolation 
l(t=0)=2Y) puis décroît en fonction de la distance parcourue par rapport à F1 et F2 (grâce à la 
fonction en 7°), ainsi les déformations irréversibles sont faibles initialement et deviennent de 
plus en plus importantes. Le chemin de contraintes migre alors de plus en plus vers la 
gauche jusqu'à l'effondrement. Le matériau atteint alors son état quasi-stable et commence 
à dilater. Concernant les déformations axiaies, celles-ci restent limitées au cours des cycles 
jusqu'au point de chute de résistance où un écoulement important en déformation a lieu. 
Comme en monotone, on retrouve Sa droite d'effondrement en cyclique. Néanmoins, le 
point d'état quasi-stable est encore une fois non unique mais dépend du niveau de déviateur 
fixé. 
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Figure IV-23 Simulations d'essais d'effondrement cyclique 
IV.53.2 ESSAI DE MOBILITE CYCLIQUE 
La figure IV-24 montre des simulations d'essais de mobilité cyclique sous chargement 
alterné. Le chemin de contraintes tend d'abord vers la gauche et au passage de l'état 
caractéristique, il migre vers la droite. Comme observé expérimentalement dans les essais 
de mobilité cycliqe, les décharges en zone surcaractéristique provoquent un niveau de 
plastification très élevé. La fonction en 7° joue un rôle prépondérant dans la reproduction de 
ces niveaux. 
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Figure SV-24 Simulation d'un essai de mobilité cyclique 
IV.5.3,3 INFLUENCE DU NIVEA V DU DEVIA TEUR FIXE 
Le comportement du sable sous différents niveaux d'ampiitude de déviateur fixé est 
reproduit par !e modèie dans la figure ÎV-25. Grâce à la prise en compte de l'état quasi-
stabie (qui représente aussi l'état caractéristique) et conformément au diagramme de 
comportement suggéré précédemment, le modèle est capable de reproduire aussi bien 
l'effondrement que la mobilité cyclique en ne variant que l'amplitude du déviateur. 
IV.5.3.4 INFLUENCE DE LA DENSITE 
Les résultats de deux essais triaxiaux cycliques, réalisés à différents indices des vides 
mais à la même contrainte de consolidation isotrope et à la même amplitude du déviateur 
fixé, ont été reproduits par le modèle. Comme le montre la figure IV-26, le sable lâche 
montre un comportement d'effondrement, qui a lieu en extension. Cela est conforme au fait 
que les propriétés du sable sont plus faibles en extension qu'en compression. Sous 
chargement symétrique, il est prévisible que l'effondrement ait lieu en extension. Concernant 
le sable dense, on observe un comportement de mobilité cyclique. Comme en effondrement, 
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les déformations irréversibles s'accumulent et le chemin de contraintes tend vers l'origine 
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IV.5.4 SIMULATIONS D'ESSAIS CYCLIQUES DRAINES 
Les simulations réalisées concernent des essais à amplitude de déformations axiales 
fixée en chargement alterné, effectués sur des sables dense et lâche (Figure IV-27). Encore 
une fois, les tendances de comportement entre drainé et non drainé sont respectées. Dans 
le cas du sable dense, les déformations volumiques sont intialement élevées. Quand le 
rapport de contraintes r) dépasse la pente de la droite caractéristique T)C, les boucles de 
dilatance apparaissent et ia courbe (ev, ea) se resserent de plus en plus jusqu'à stabiiisation. 
Pour ie sabie lâche, les déformations volumiques sont plus importantes. Même si elles 
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IV.6. EVALUATION QUANTITATIVE DU MODELE 
II s'agit de comparer les résultats expérimentaux d'essais triaxiaux classiques, réalisés 
sur des sables de différentes origines, avec les simulations obtenues par le modèle proposé. 
Cela nous permet de tester la capacité de ce modèle à prédire correctement le 
comportement d'un matériau granulaire sous quelques types de chargements. Pour les 
matériaux qui admettent une élasticité anisotrope, un paramètre supplémentaire est 
considéré. 
IV.6.1 SIMULATIONS D'ESSAIS NON DRAINES SUR LE SABLE D'HOSTUN RF EN 
DÉPOSITION LÀ CHE 
Ces essais ont été présentés dans le chapitre III. Les simulations du modèle seront 
confrontées, en particulier, aux résultats d'essais d'effondrement aussi bien en monotone 
qu'en cyclique, ainsi qu'aux résultats de l'influence de la densité sur le comportement. Le jeu 
do paramètres utilisé est reporté dans le tableau IV 2. 
Tableau IV-2 Valeurs des paramètres du modèle considérées pour simuler le 































IV.6.1.1 SOUS CHARGEMENT MONOTONE 
La figure IV-28 montre les simulations et les résultats d'essais d'effondrement 
monotone, réalisées au même indice des vides et à différents niveaux de consolidation 
isotrope. Quoique les pics de résistance soient surestimés, les courbes de résistance au 
cisaillement ainsi que les chemins de contraintes sont assez bien reproduits par le modèle. 
En outre, Ses déformations axiales aux pics d'effondrement sont similaires à celles obtenues 
dans les essais. Enfin, la droite d'effondrement du modèle offre une pente de 0,67 alors 
qu'elle est de 0,56 dans les essais. 
Comme le montre la figure IV-29 pour des essais d'effondrement à consolidation 
anisotrope, les simulations s'accordent assez bien avec les résultats expérimentaux. En 
particulier, le modèle reproduit bien ¡a chute brusque de résistance observée au-delà de 
150 kPa de déviateur initial, c'est-à-dire au-dessus de la droite d'effondrement. 
189 
Chapitre IV : Formulation d'un modèle adapté au comportement monotone et cyclique des sables 
L'influence de ¡a densité est illustrée par les courbes de la figure IV-30. Pour des 
densités de 25% et 70%, Les courbes montrent un comportement d'effondrement et un 
comportement de dilatance où la résistance au cisaillement augmente toujours. Les 
simulations sont en concordance avec ces résultats. Ainsi, et en ne modifiant que la densité, 
le modèle est capable de simuler correctement un comportement de type sable lâche et un 
comportement de type sable dense. 
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Figure IV-28 Simulations et résultats expérimentaux d'essais d'effondrement à 
consolidation isotrope 
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IV.6.1.1.1 SOUS CHARGEMENT CYCLIQUE 
Toujours avec le même jeu de paramètres décrits ci-dessus, les résultats de deux 
essais cycliques non alternés à faible et grand nombre de cycles (qmax1 = 180 kPa eî 
qmax2= 100 kPa), effectués sur un échantillon de 0,890 d'indice des vides, sont simulés. 
Comme le montre la figure 1V-31, les chemins de contraintes sont bien reproduits. Les 
nombres de cycles à l'effondrement sont très proches de la réalité. Concernant l'influence de 
l'amplitude du déviateur cyclique, les accumulations de surpressions interstitielles en 
fonction du nombre de cycles, pour différentes valeurs de l'amplitude du déviateur cyclique, 
simulées par le modèle sont similaires à celles données dans les essais d'effondrement 
(Figure IV-32). En outre, les courbes de résistance au cisaillement, obtenues par le modèle 
et par les essais, sont pratiquement analogues (Figure IV-33). 
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Figure IV-33 Courbe de résistance au cisaillement cyclique. 
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IV.6.1.2 SIMULATIONS D'ESSAIS MONOTONES NON DRAINÉS SUR LE SABLE DE 
TOYOURA LÂCHE ET DENSE (Ishihara, 1993) 
La capacité du modèle à prédire correctement le comportement du sable dans des 
essais à indice d'état l5 constant est testée grâce aux essais réalisés par Ishihara (1993) sur 
le sable de Toyoura. La corrélation existant entre l'indice volumique initial du couple d'état lv0 
et l'indice d'état ls est utilisée. Cela nous permet de disposer de la valeur initiale de l'indice 
volumique lv directement, sans avoir à la déterminer à partir de l'indice des vides. D'autant 
plus que les essais d'Ishihara concernent des fortes contraintes de consolidation pour 
lesquelles la ligne d'état stable dans le plan (e, Inp') n'est plus droite mais courbe. Par 
conséquent, considérer une droite d'état stable de pente X constante pour le calcul de l„ 
donne des résultats moins satisfaisants. 
Les paramètres utilisés, sauf ceux rattachés aux modules plastiques et à la surface de 
charge, ont été déterminés à partir des essais de Verdugo (1992) effectués sur le même 
sable, lis sont reportés dans le tableau IV-3. 
Tableau IV-3 Valeurs des paramètres du modèle considérées pour simuler le 
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Les simulations concernent trois essais à indice d'état ls constant de valeurs 0 - 0,30 et 
2 et sont présentées sur les figures SV-34, IV-35 et IV-36. Une bonne concordance est 
observée entre ces simulations et ¡es résultais expérimentaux. Les chemins de contraintes 
sont effectivement homothétiques. Les déformations axiales sont similaires. Néanmoins, 
pour les essais à indice d'état élevé (sable très dense), les courbes de résistance au 
cisaillement ne sont pas très bien reproduites au-delà de 5% de déformation axiale. Cela est 
dû au fait que l'état stable n'est pas prédit par le modèle. De ce fait, on n'observe pas de 
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Figure IV-34 Simulations et résultats expérimentaux d'essais à couple d'état initial 
constant sur sable lâche, essais de Ishihara (1993) 
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Figure IV-35 Simulations et résultats expérimentaux d'essais à couple d'état initial 
constant sur sable dense, essais de Ishihara (1993) 
IV.6.1.3 SIMULA TIONS D'ESSAIS CYCLIQUES NON DRAINÉS SUR LE SABLE DE 
MIGATA EN DÉPOSITION DENSE (Tatsuoka, 1972) 
Il s'agit de simuler un essai de mobilité cyclique, réalisé sous un chargement cyclique 
de bornes qm)n = -70 kPa eî qmax = 70 kPa sur le sable de Niigata à un indice de densité de 
0.737. Le tableau IV-4 donne les valeurs des paramètres utilisés. 
L'aspect le plus particulier dans ce genre d'essai est le fort niveau de plastification qui 
apparaît lors d'une décharge en zone surcaractéristique, accompagné d'un taux élevé de 
déformations axiales. Les simulations montrent que le modèle reproduit d'une manière 
assez fidèle ce comportement. 
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Tableau !V-4 Valeurs des paramètres du modèle utilisées pour simuler le 
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Figure IV-36 Simulations et résultats expérimentaux d'essai de mobilité cyclique, 
essais de Tatsuoka et Ishihara (1975) 
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IV.6.1.4 SIMULA TIONS D'ESSAIS DRAINÉS SUR LE SABLE D'HOSTUN MO YEN EN 
DÉPOSITION DENSE (Mohkam, 1983) 
Le jeu des paramètres utilisés est décrit dans le tableau IV-5. 
En chargement monotone, il s'agit de simuler le comportement du sol à un indice des vides 
e de 0.65, soumis à différentes contraintes de consolidation isotropes (ac=100, 200, 
400 kPa). Les simulations de la figure IV-37 montrent une bonne concordance avec les 
résultats d'essais. 
La figure IV-38 représente les simulations et les résultats d'un essai cyclique drainé, à 
déformation axiale imposée variant entre -3% et 3%. Cet essai est effectué sur le sable 
d'Hostun moyen à un indice des vides de 0,682 et sous une contrainte de consolidation de 
600 kPa. Le modèle reproduit assez fidèlement les variations de volume au cours des cycles 
ainsi que les boucles de diîatance observées au passage de l'état caractéristique en charge 
et en décharge. La forme de la courbe de variations du déviateur de contraintes en fonction 
de la déformation axiale est globalement respectée. 
Tableau IV-5 Valeurs des paramètres du modèle considérées pour simuler le 
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Figure 1V-37 Simulations et résultats expérimentaux d'essais monotones drainés 
sur le sable d'Hostun moyen, essais de Mohkam (1983) 
199 









SABLE D'HOSTUN VOYEN 
e = 0 715 
•7 
-8 
-4 - 3 - 2 - 1 0 1 2 
DEFORMATION AXIALE E1(%) 
i,050 PSÂBLTEHCSTUN MOYEN" 
: 0.715 
- 4 - 3 - 2 - 1 0 1 2 : 
-3.5 -2.5 -1.5 -0.5 0.5 '.5 2.5 





• 0 - . 7 S 4 
l'o'.lVBWt 
• C - . 7 J Ï 
mt'.SK 
Dr i-2t.67» 
U r s - Î S . Î * 
ßrf-*r.4BX 
'-« - 3 . S - Í . 4 - i . S - . S 8 
ffxflf s t r a i n 
Simulations Essais 
Figure IV-38 Simulations et résultats expérimentaux d'essai cyclique drainé, essais 
deMohkam(1983) 
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IV.7. CONCLUSIONS 
La notion de paramètre d'état permet de quantifier plusieurs aspects du comportement 
du sable aussi bien pour rétablissement de corrélations empiriques qu'à des fins 
numériques de modélisation. Pour rendre plus profitable l'utilisation d'un tel outil, qui jusque-
là n'était valable que pour certains types de conditions initiales de mise en place et de 
chargement, deux nouveaux paramètres ont été définis sous la dénomination de couple 
d'état. Le couple d'état est constitué d'un paramètre voiumique !v défini dans le diagramme 
(e, p') et d'un paramètre déviatorique ld défini dans le plan (q, p'). Outre le fait qu'il préserve 
le principe de similarité du comportement et la prise en compte de l'influence combinée de la 
consolidation et de la densité, le couple d'état nous permet de quantifier le comportement du 
sol à n'importe quel stade du chargement. Cette propriété le rend très attractif pour toute 
utilisation dans un cadre de modélisation. 
Un modèle d'état critique a été développé pour simuler !e comportement des sols 
granulaires sous chargements monotones et cycliques. Une des priorités du modèle est de 
pouvoir simuler le comportement d'un sable lâche, moyennement dense et dense avec le 
même jeu et les mêmes valeurs de paramètres, en ne faisant varier que les conditions 
initiales qui contrôlent ces types de comportement comme observés expérimentalement. 
Cela a été réalisé grâce à l'introduction du couple d'état dans la formulation du modèle dans 
un cadre d'élastoplasticité généralisée. En offrant une bonne simplicité de mise en œuvre, 
ce contexte a aussi permis la considération d'un double mécanisme de plasticité, qui facilite 
d'une part l'utilisation du concept de surface frontière et, d'autre part, il prend en compte 
l'influence de la direction de chargement sur la réponse du sol. Par ailleurs et grâce à !a 
donnée directe des expressions des modules plastiques, les deux mécanismes de plasticité 
ont pu être formulés d'une manière dépendante. Cela est plus réaliste de point du vue 
rhéologique. Ainsi la distinction entre surfaces de charge voiumique et déviatorique n'est pas 
nécessaire. 
Il a été montré que cette formulation permet de simuler correctement le comportement 
des sables sous chargements monotones et cycliques en conditions drainées et non 
drainées. En particulier, les phénomènes d'effondrement et de liquéfaction ont été bien 
simulés. Dans le cas des sables denses, l'obtention de forts niveaux de plastification à la 
décharge dans le domaine dilatant a permis de bien reproduire le phénomène de la mobilité 
cyclique. 
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L'objectif de ce travail consistait dans un premier temps à identifier expérimentalement 
les principaux traits de comportement du sable en petites et grandes déformations pour 
différents types de chargement. En particulier nous nous sommes intéressés à l'évaluation 
d'un critère de stabilité dans les sables lâches ainsi qu'à la caractérisation de l'état de 
rupture en moyennes et grandes déformations et enfin à l'identification du type d'élasticité 
dans les sables. Il consistait, d'autre part, à formuler une nouvelle loi de comportement 
adapté aux sables dans n'importe quelles conditions initiales sous chargement monotone et 
cyclique. 
Dans la démarche expérimentale réalisée à l'appareil triaxial, nous avons pu proposé 
un nouveau type d'essais monotones appelé essai à déviateur constant. L'intérêt d'un tel 
type d'essais réside dans le fait qu'il donne lieu à un chemin de contraintes conduisant à une 
instabilité en termes de perte de résistance au même titre que le classique chemin a3 
constante. Néanmoins, les seuils de perte de stabilité dans ces deux chemins ne sont pas 
homologues. Ce type d'instabilité peut alors avoir lieu non seulement dans des cas de 
liquéfaction mais aussi dans des circonstances où la contrainte moyenne effective risque de 
diminuer sous résistance de cisaillement constante, comme par exemple dans un problème 
d'excavation à coté d'une structure existante. 
Sous chargement cyclique, nous avons montré que les seuils d'effondrement dans les 
sables lâches sont similaires à ceux observés sous chargement monotone pour le chemin a3 
constante et que le critère de perte de stabilité de type « droite d'efondrement » (Sladen et 
al., 1985) est valable aussi en cyclique. Il a été aussi mis en évidence l'existence d'un état 
quasi-stable en cyclique et d'une amplitude de déviateur critique au dessous de laquelle 
aucun effondrement ne peut être observé. Ce résultat, admis déjà par plusieurs auteurs 
(Chern, 1983; Aîarcon-Guzmann et al., 1988), n'avait pas fait l'objet de confirmation 
expérimentale auparavant. Cela a permis la mise au point d'un diagramme de comportement 
des sables valable pour tout état initial de déposition et qui permet de bien définir les 
différentes zones de comportement, notamment de mieux évaluer le potentiel 
d'effondrement. 
Concernant le comportement en petites déformations, une méthode originale pour 
identifier l'élasticité dans le sable a été proposée. En effet, grâce à un simple essai triaxial 
non drainé avec des faibles niveaux de charge-décharge, une forme d'anisotropie élastique 
de type isotropie transverse a été mise en évidence. En outre il a été montré que cette 
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anisotropie est de deux types. Une structurale due au mode de mise en place et l'autre 
induite essentiellement importante au passage de l'état caractéristique. Cette anisotropie a 
été évaluée à travers les pentes de décharge-recharge pour des faibles niveaux de 
décharge à différentes valeurs de déformations axiales. Cela nous a aussi permis de 
quantifier directement le rapport des modules de Young horizontal et vertical. Il serait aussi 
intéressant de suivre la même démarche pour des essais en condition drainée. Cette 
anisotropie serait alors évaluée et quantifiée d'une manière intrinsèque. 
En ce qui concerne la notion de paramètre d'état ou d'indice d'état, ces paramètres 
permettent de quantifier plusieurs aspects du comportement du sable aussi bien pour 
l'établissement de corrélations empiriques que pour des fins numériques de modélisation. 
Pour rendre plus profitable l'utilisation d'un tel outil, qui jusque là n'était valable que pour 
certains types de conditions initiales de mise en place et de chargement, nous avons définis 
deux nouveaux paramètres sous la nomination de couple d'état. Le couple d'état est 
constitué d'un paramètre voîumique !v défini dans le diagramme (e, p') et d'un paramètre 
déviatorique ld défini dans Se pian (q, p'). Outre le fait qu'il préserve le principe de similarité 
du comportement et la prise en compte de l'influence combinée de ¡a consolidation et de !a 
densité, le couple d'état nous permet de quantifier le comportement du sol á n'importe quel 
stade du chargement. Le couple d'état peut s'avérer particulièrement intéressant pour 
réaliser des corrélations avec les résultats d'un essai in situ tel que ie pénétromètre ou le 
piézocône surtout si le massif de sol est sous une consolidation anisotrope (cela est 
généralement le cas), cela n'est pas réalisable avec le paramètre d'état ou l'indice d'état. 
Un modèle d'état critique a été développé pour simuler le comportement des sols 
granulaires sous chargements monotones et cycliques. Une des priorités du modèle est de 
pouvoir simuler le comportement d'un sabie lâche, moyennement dense et dense avec ie 
même jeu et les même valeurs de paramètres, en ne faisant varier que les conditions 
initiales qui contrôlent ces types de comportement, comme observé expérimentalement. 
L'originalité de ce modèle réside dans l'introduction du couple d'état et la considération d'un 
double mécanisme de plasticité dans un cadre d'élastoplasticité généralisée. Ce cadre a 
l'avantage de permettre une simple description des phénomènes observés 
expérimentalement sans suivre nécessairement le cadre rigide de la plasticité classique, 
surtout quand il s'agit de comportement aussi complexe que celui sous chargement 
cyclique. 
L'utilisation d'un double mécanisme de plasticité a facilité l'utilisation du concept de 
surface frontière. Elle a eu aussi l'avantage de prendre en compte l'influence de la direction 
de chargement sur la réponse du sol. Par ailleurs et grâce à la donnée directe des 
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expressions des modules plastiques, les deux mécanismes de plasticité ont pu être formulés 
d'une manière dépendante. Cela est plus réaliste de point de vue rhéologique. Ainsi la 
distinction entre surfaces de charge volumique et déviatorique n'est pas nécessaire. 
Une nouvelle surface de charge, jouant le rôle de surface frontière et répondant mieux 
aux observations expérimentales, a été proposé. La forme et la dimension de cette surface 
dépendent de la densité. Cela nous a permis de bien simuler l'influence de Sa densité sur le 
comportement du sol et de prédire correctement la surface d'effondrement de Sladen et al. 
(1985). Aussi, un nouveau potentiel d'écoulement dépendant de la densité a été suggéré. 
Des simulations d'essais réalisés sur le sable d'Hosîun RF ont permis de montrer que 
cette formulation reproduit bien le phénomène d'effondrement aussi bien en monotone qu'en 
cyclique. La droite d'effondrement est prédite comme une conséquence et non grâce à un 
calage de paramètres. Toujours avec le même jeu de paramètres et en ne variant que la 
densité, des simulations concernant le même sable ont montré que le modèle reproduit 
d'une manière assez fidèle l'influence de la densité sur le comportement. D'autres 
simulations d'essais réalisés sur d'autres sables ont permis de valider le modèle pour des 
essais de mobilité cyclique et des essais drainés monotones et cycliques. 
Il a été aussi montré qu'il est possible d'intégrer une forme d'anisotropie élastique 
dans la formulation de ce modèle pour les sols exhibant une anisotropie initiale due au mode 
de déposition. Cependant, La prise en compte de l'anisotropie ne peut être complète que 
par l'introduction aussi d'une anisotropie plastique. Cela pourrait être réalisé par la 
considération d'un changement de position, d'orientation et de forme de la surface de 
charge isotrope de telle manière qu'elle soit dépendante du tenseur de contraintes et pas 
uniquement de ses invariants . Les travaux de Pastor (1991) onl montré qu'il est 
relativement simple de tenir compte de cette anisotropie dans un cadre de plasticité 
généralisée. 
Enfin, il serait intéressant d'implémenter la formulation mathématique, proposée dans 
le cadre de ce travail, dans un code de calcul numérique. Pour cela, on pourra se baser sur 
les travaux de Zienkiewicz, Chan eî Pastor (1988) et Huang (1995), qui suggèrent un 
schéma numérique particulièrement intéressant pour l'intégration de formulations s'inscrivant 
dans le contexte de la plasticité généralisée. 
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ANNEXE A 
RÉSULTATS DES ESSAIS CYCLIQUES À FORCE 
CONTRÔLÉE 

Annexe A : Résuitats des essais cycliques à force contrôlée 
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Figure A-1 Résultats de l'essai CC200-1 (qmax = 200 kPa) 
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Figure A-2 Résultats de l'essai CC200-1 (qmax - 200 kPa), (suite) 
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Figure A-3 Résultats de l'essai CC180-1 (qmax = 180 kPa) 
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Figure A-4 Résuiíats de l'essai CC180-1 (qmax = 180 kPa) 
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Figure A-5 Résultats de l'essai CC160-1 (qmax = 160 kPa) 
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Figure A-6 Résultats de l'essai CC160-1 (qmax = 160 kPa) 
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Figure A-7 Résultats de l'essai CC140-2 (qmax = 140 kPa) 
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Figure A-8 Résultats de l'essai CC140-2 (qmax = 140 kPa) 
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Figure A-9 Résultats de l'essai CC140-3 (qmax = 140 kPa) 
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Figure A-10 Résultats de l'essai CC140-3 (qmax = 140 kPa) 
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Figure A-11 Résultats de l'essai CC130-2 (qmax = 130 kPa) 
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Figure A-12 Résultats de ¡'essai CC120-1 (qmax = 120 kPa) 
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Figure A-13 Résultats de l'essai CCI 20-2 (qmax = 1 2 0 kPa) 
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Fiaure A-14 Résultats de l'essai CC120-2 (qmax = 120 kPa), (suite) 
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Figure Â-15 Résultats de l'essai CC110-2 (qmaj! = 110 kPa) 
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Figure A-16 Résultats de l'essai CC1tO-2 (qmax = 1 1 0 kPa), (suite) 
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Figure Â-17 Résultats de l'essai CC100-1 (qmax = 100 kPa) 
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Figure A-18 Résultats de l'essai CC100-1 (qmax = 100 kPa), (suite) 
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Figure A-19 Résultats de l'essai CC100-3 (qmax = 100 kPa) 
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Figure A-20 Résultats de l'essai CC90-2 (qmax = 90 kPa) 
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Figure A-21 Résultats de l'essai CC90-2 (qmax = 90 kPa), (suite) 
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Figure A-22 Résultats de l'essai CC80-1 (qmax = 80 kPa) 
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Figure A-23 Résultats de l'essai CC75-1 (qmax = 75 kPa) 
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Figure A-24 Résuitats de l'essai CC75-1 (qmax = 75 kPa), (suite) 
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Figure A-26 Résultats de l'essai CC70-2 (qmax = 70 kPa) 
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Figure A-28 Résultats de l'essai CC70-2 (qmax = 70 kPa), (suite) 
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Figure A-29 Résuitats de l'essai CC65-1 (qmax = 65 kPa) 
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